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NOVEMBRE 1955 


Huitieme Année, N° 95, 


Serie : ESSAIS ET MESURES (34) 


LES ESSAIS NON DESTRUCTIFS DU BETON 


II — LA RESISTANCE A LA COMPRESSION DU BETON. 
SA MESURE PAR LE SCLEROMETRE SCHMIDT 


ESSAIS DE LABORATOIRES 


Par M. J. CHEFDEVILLE, 
Chef de Service au Centre Experimental de Recherches et d’Etudes du Bätiment 
et des Travaux Publics. 


RESUME 


Cette étude est la deuxiéme d'une série consacrée aux essais 
non destructifs. 

L'auteur y examine les résultats obtenus en laboratoire pour 
mesurer la résistance des bétons á partir de mesures effectuées 
à l’aide du sclérométre Schmidt. 


Comme la précédente, elle a été faite sur une gamme assez 
vaste de bétons de qualité très différente, et sur les cing caté- 
gories principales de ciments employés en France. 


Les résultats sont comparés avec ceux obtenus par d'autres 
expérimentateurs, et en particulier avec ceux des essais d'éta- 
lonnage que le constructeur a exécutés sur des bétons fabriqués 
en employant des matiéres premiéres suisses. 

Les résistances á la compression calculées á partir de l’indice 
sclérométrique, sont comparées avec celles obtenues par l’auscul- 
tation dynamique. 

Enfin, en mesurant le rayon d’action de cet appareil, l’auteur 
a cherché à fixer les limites de son emploi qui reste plus limité 
que la méthode d’auscultation. 


SUMMARY 


This study is the second of a series devoted to non-destructive 
tests.. The author examines the results obtained in the labora- 
tory on concrete-resistance tests based on Schmidt sclerometer 
readings. 


As before, the tests were made on a broad range of concretes of 
very different qualities and on the five different principal cate- 
gories of cement used in France. 

The results are compared with those obtained by other expe- 
rimenters, particularly with those of the standardisation tests 
carried out by the constructor on concretes made with Swiss 
raw materials. 

The resistances to compression, caiculated from the sclerometer 
reading, are compared with those obtained from sonic testing, 


Finally, in estimating the scope of this apparatus, the author 
endeavoured to fix the limits of its use, limits which are still less 
broad than the sonic testing. 


LABORATOIRES DU BATIMENT ET DES TRAVAUX PUBLICS 


Annales de l’Institut Technique du Bâtiment et des Travaux Publics — N° 95, novembr 


INTRODUCTION 


Dans une précédente étude, nous avons cherché 
a établir une relation entre le module d’élasticité 
dynamique et la résistance á la compression sur 
cube de béton (1). 


Nous examinerons dans le présent compte rendu 
une autre methode d'essais non destructive, celie 
qui emploie le sclérométre Schmidt. 


Dans une premiere partie, nous examinerons 
avec quelle précision les résultats obtenus avec le 
sclérométre Schmidt permettent de déterminer 
la résistance a la compression du béton des construc- 
tions. 


Ces résultats seront ensuite comparés avec ceux 
obtenus par la méthode d’auscultation dynamique. 


Pour que les comparaisons aient le maximum de 
valeur, toutes les mesures ont été faites sur chacune 
des éprouvettes. Les éprouvettes employées étaient 
des prismes a base carrée sur lesquels le module 
d'élasticité dynamique était déduit de la fréquence 
de résonance. 


Ces prismes étaient ensuite découpés pour réaliser 
des cubes de 20 cm d’aréte destinés aux essais de 
compression. Avant de soumettre ces cubes aux 
essais de compression, les mesures sclérométriques 
étaient faites comme il sera précisé plus loin. 


Dans ces essais, les bétons essayés avaient des 
résistances échelonnées entre 80 et 600 kg/cm? a 
des ages de béton variant de 3 á 200 jours. Enfin, 
ces bétons étaient confectionnés avec cing ciments 
différents. 


() Annales de l’Institut Technique du Bâtiment et des Travaux 
Publics. Nos 91-92 de juillet-août 1955. — La résistance à la compres- 
sion du béton, sa mesure parla méthode d’auscultation dynamique. 
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DESCRIPTION DES ESSAIS. 


Mesure du module dynamique. 


La description de ces essais a été faite dans notre 
étude précitée (1). 


Mesure de l'indice sclérométrique. 


Description et fonctionnement du scléromètre 
Schmidt, 


Parmi plusieurs systèmes de scléromètres à 
béton proposés, certains utilisent la mesure du 
diamètre de l'empreinte d’une bille d’un diamètre 
donné mise au contact du béton à essayer et sollicité 
par un chargement dynamique contrairement 
à ce qui se passe dans l’essai Brinell utilisé pour les 
métaux dans lequel on applique une charge sta- 
tique. 


Fıc. 1. — Le scléromètre Schmidt. Ci-dessous vue en coupe. 


+ — 
u > == ze > Sp! 


ELSE 


x Serie : Essais et Mesures (34). 


Certains de ces appareils utilisent un marteau à 
main, et le diamètre de l’empreinte est fonction 
de la force de l’opérateur. D’autres utilisent un 
pendule. Enfin, certains scléromètres utilisent la 
force d’un ressort libéré au moment de l'essai. 
Pour ces deux derniers types, la force appliquée 
est parfaitement déterminée et reproductible. 


La commission allemande pour le béton armé 
a établi des prescriptions pour l’emploi des scléro- 
mètres à impact dans son cahier n° 2, cinquième 
édition (DIN. 4 240) dont la traduction fait l’objet 


d’une publication sépérarée. 


Le sclérométre Schmidt, dont la coupe est repré- 
sentée par la figure 1 utilise, pour mesurer la 
résistance du béton, la mesure de la course de rebon- 
dissement d’une masse (14) sur la tige (1) mise en 
contact du béton à essayer. 


Le ressort (12) est mis en compression par l’inter- 
médiaire de la tige (1) appuyée progressivement 
sur la surface du béton. A la fin de la course de cette 
tige, le ressort se trouve libéré et la masse projetée 
(14) sur Pépaulement de la tige toujours au contact 
du beton. Apres le choc la masse rebondit et entraine 
Pindex (4) qui se déplace devant une échelle graduée. 
Cette graduation représente le rapport du rebondis- 
sement a la course totale de la masse. C’est le chiffre 
indiqué par cette échelle que l’on utilisera pour 
déterminer Pindice sclérométrique. 


Pour que l’essai soit correct, il est nécessaire que 
Paxe du sclérométre soit parfaitement perpendicu- 
laire á la surface essayée. 


R=Rebondissement avec 
oppareil incline 


Ro= Valeur correspondante 
au coup horizontal 


R,=R+AR 


Fic. 2. — Correction de la lecture du sclérométre en fonction de 
Pinclinaison de Pappareil au moment de lessai, 
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Fic. 3. — Courbe d’étalonnage du sclérométre Schmidt, obtenue 
par des essais sur des betons confectionnés avec des agrégats et 
des ciments en provenance de Suisse allemande. 


L’appareil donne des lectures différentes suivant 
qu’il fonctionne avec son axe horizontal ou vertical 
ou suivant toutes les inclinaisons possibles. 


Son fabricant a considéré que la position normale 
d’emploi était celle ot l’axe de l’appareil était 
horizontal et pour tenir compte des cas où il est 
nécessaire de procéder différemment, un graphique 
permet de faire la correction de lecture correspon- 
dant á son inclinaison (fig. 2). 


Une seule lecture est insuffisante pour déduire 
la résistance du béton et le constructeur indique 
que c’est la moyenne arithmétique de dix lectures 
voisines qu’il faut prendre en considération. Cette 
moyenne sera désignée dans ce qui suit par « Indice 
sclérométrique ». 


La figure 3 donne pour cet appareil une courbe 
d’étalonnage que le constructeur a établie en utili- 
sant 700 résultats d’essais effectués au Laboratoire 
Fédéral des Matériaux a Zurich. 

Ces essais ont été effectués sur des bétons pour 


lesquels il a été utilisé des agrégats et des ciments 
en provenance de Suisse allemande. 


Les résultats pourraient étre assez différents avec 
des agrégats et des ciments non identiques et cette 
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courbe d’étalonnage n'est peut-étre pas valable 
pour les agrégats et les ciments utilisés en France. 
C'est ce que ces essais doivent montrer. 


Les essais qui ont permis d'établir cette courbe 
ont été faits selon une méthode bien définie. Les 
cubes étaient maintenus légérement serrés entre les 
plateaux d’une presse de compression pendant les 
mesures sclérométriques. Il est bien certain que la 
méthode n’est pas destinée a faire des mesures sur 
cubes mais sur des ouvrages. C’est une des raisons 
pour lesquelles nous avons complété nos essais 
d'étalonnage par un certain nombre d’essais complé- 
mentaires dans des conditions différentes. 


Nous avons mesuré l’indice sclérométrique : 


Fic. 4. — L’éprouvette est maintenue entre les plateaux d’une 
presse au moment de l’essai. 


Fic. 5. — L’éprouvette est posée sur un tapis de caoutchouc mousse. 


1. L'éprouvette maintenue entre les plateaux 
d’une presse (fig. 4). 

2. L’éprouvette reposant sur un tapis de caout- 
chouc mousse (fig. 5). 

3. L’éprouvette reposant sur deux appuis (fig. 6). 


4. L’éprouvette reposant sur une dalle de béton 
(fig. 7). . 

Pour les mesures 2, 3 et 4, on trouvera dans les 
tableaux de mesures correspondant à chaque série 
d’&prouvettes, deux valeurs : la premiere est la 
valeur brute obtenue dans l’essai, la seconde, en 
chiffres gras, représente la même valeur corrigée; 
toules ces mesures ayant été faites, l’axe de 
l'appareil étant vertical et dirigé vers le bas. 


Fic. 6. — L’éprouvette est posée sur deux appuis. 


Fie. 7. 


— L’éprouvette est posée sur un dallage en béton. 
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Mesure de la résistance 4 la compression sur 


cubes (R,). 


Dans les prismes de béton, il a été découpé 
deux cubes de 20 cm d’aréte qui aprés surfacage 
des faces d’écrasement, ont été soumis A l’essai 
d’écrasement. Nous avons pris comme valeur de la 
résistance à la compression d'une éprouvette, la 
moyenne de ces deux valeurs. 


Le surfacage a été obtenu par enduit au soufre 
coulé sur marbre rectifié au 1/100 de mm. 


Dans les essais dont il va étre rendu compte, 
cing ciments différents ont été utilisés : 


— série 1 .... ciment Portland C. P. A. 250/315 
serie il ciment, Portland C. P. B. 250/315 


— serie III... ciment de laitier au clinker 160/250 
— serie IV.... ciment á haute resistance initiale 
315/400 


— série V .... superciment 355/500 


Les sables et les gravillons étaient silico-calcaires, 
en provenance de la Seine. 


Composition des bétons. 


Une seule composition théorique de béton a été 
utilisée pour les cing series d’essais. Cette composi- 
tion était celle d'un béton continu calculé par la 
méthode Faury. La composition pondérale du béton 
était la suivante, pour un métre cube de béton mis 
en ceuvre : 


pee REAL OR O0 CO) en ality à 980 kg 
A ee «khan ends es 461 kg 
RE) OMI Oye. Meh A RSR hue felt as 451 kg 
RER SNM at I AA ER 350 kg 
eee OM er CET PR PNR A ME 164 1. 


Le dosage des éléments du melange ayant été 
contrólé avec soin, seule la quantité d'eau a été 
mesurée sur le béton frais. On trouvera le résultat 
de cette mesure avec les résultats d’essais. 


Fabrication des éprouvettes. 


Le béton était mis en place dans les moules 
metalliques rigides de 20 x 20 x 60 cm, en deux 
couches sensiblement égales, chaque couche était 
vibrée pendant 30 secondes. Les moules étaient 
munis de fond claveté. 


Conservation des éprouvettes. 


Les éprouvettes étaient conservées dans leur 
moule pendant 24 heures, la surface libre du béton 
étant protégée contre l'évaporation. Apres démou- 
lage les éprouvettes étaient placées dans une 
chambre de conservation où l’hygrométrie relative 
était maintenue constante à 95 % + 5 % et la tem- 


pérature a 20° C + 20 C. 


Nombre d’éprouvettes. 


Il a été confectionné 20 éprouvettes semblables 
dans chaque série. La totalité des éprouvettes 
d'une série provenait de la méme gáchée. 


RÉSULTATS DES ESSAIS 


Série I. — Ciment Portland C.P.A. 250/315 


1° Essais sur béton frais 


eau er 


ciment 


Slump-test = 1,00. 
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20 — Indices scléro 
(Mesures effectuées suivant 


L’ éprouvette est maintenue entre les deux 


AGE 3 jours 
Pe | APROUVETTE N° 5 6 7 
25 30 26 232 Don 27 255 82 40 28 30. 22 
Valeurs individuelles 40 28 LOB 28 30 29728 30 28 24 29 
du 36 30 55129 20m21 327726 DB 28 20027 
sclérométre 30 34 28 28 29 28 U LO 22226 28: vad 
30 29 30 26 20s a0 30 26 2 O EISEN 
Moyennes des valeurs (I. S.) 31,2 30,1 26,9 28,6 29,0 26,0 
Écarts quadratiques 14,95 % 12,62 % 14,6 % 759.9% 14,35 % 120% 
Moyenne I. 8. 30,65 27,75 27,9 
AGE y 7 jours 
EPROUVETTE N° 4 ] 13 20 
34 35 36 34 37.39 33 40 38 36 34 32 
Valeurs individuelles 00100957 34 30 Whe Hi O 34 40 Ba) 
du 40 36 36 32 39 34 BY) Ele SPA rl 367 30 
scléromètre 34 38 30 36 40 32 35 40 32 32 34 28 
32 34 34 37 38 40 28 34 AN SE SORT 
Moyennes des valeurs (I. S.) 89,0 34,5 3148 34,7 34,2 32,3 
Ecarts quadratiques 6,51 Y 6,29 % 70 10,95 % 9,32 Y 8,26 % 
Moyenne I. 8. 35,0 BR 2 36,0 33,25 
AGE > 14 jours 
EPROUVETTE N° 1 5 } 3 ; 11 
34 36 42 34 40 34 38 39 38 
Valeurs individuelles pa eye 44 39 38...39 36 39 37 a er x 
du 44 42 39 36 36 34 IA 41 36 42 7238 
sclérométre 40 38 41 34 40 32 36 32 36 840 42 35 
ERS: 35 43 | 44 37 | 39 40 | 42 338 | 356 42 | ao ay 
Moyennes des valeurs (I. S.) 38,2 39.0 : 37.2 36.9 38.1 1 38.7 
Écart lee Be ‘ à ‘ 
SE UA ares utah es aaa 29 % 7,99 Y, 7,81 % 5,99 Y, 6,78 % 
Moyenne I. $. 38,6 
yenne S 38,6 37,0 38,4 


I RR 


Serie : Essais et Mesures (34). 


eS 


métriques sous presse 
les indications du constructeur) 


plateaux d’une presse de compression 


AGE 


28 jours 
EPROUVETTE N° 8 12 14 
45 40 44 41 44 40 44 40 40 40 40 40 
Valeurs individuelles 42 46 39 44 42 44 40 44 46 40 46 41 
du 45 47 38 41 37 . 45 46 45 44 42 42 42 
scléromètre 45 40 44 39 431038 46 40 48 40 40 40 
41 44 41. 38 44 36 47 47 46 44 45 43 
Moyennes des valeurs (I. S.) 48,5 40,9 42,3 43,9 43,0 41,9 
Ecarts quadratiques 5,86 Y, 5,92 Y, ¡e 6,57% 7,0, Y, 5241807 
Moyenne I. $. 42,2 43,0 42,5 
AGE 91 jours 
ÉPROUVETTE N° 9 10 19 
44 48 44 45 40 46 47 50 51 46 49 47 
Valeurs individuelles 44 44 40 48 AT 45 46 46 47 47 48 46 
du 47 46 46 45 47 44 49 44 40 47 47 46 
sclérométre 47 48 45 48 44 45 44 47 46 47 3272746 
44 47 45 44 46 44 50 49 300 54 47 44 
Moyennes des valeurs (I. S.) 45,9 45,0 44,8 47,2 47,2 47,2 
Écarts quadratiques A ld ANI 4,56 % 4,16 % DA 4,55 % 
Moyenne I. S. 45 AS 46,0 47,2 
AGE 179 jours 
EPROUVETTE N° 2 A 18 
43 43 46 48 45 44 AT 45 47 48 52 2,48 
Y Valeurs individuelles 47 50 46 56 48 46 48 44 46 47 47 45 
du 41 49 47 49 46 40 45 47 48 50 38 43 
sclérométre 48 48 46 43 48 51 45 50 44 53 47 54 
46 56 48 43 48 46 46 46 45 50 50 46 
Moyennes des valeurs (I. 5.) 47,1 47,2 46,2 46,3 47,8 47,0 
Écarts quadratiques 9,08 % 7,18 % 6,35 % 3:81 9%, 5,56 % 9,67 % 
Moyenne I. S. 47,15 46,25 47 4 
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‚30 — Indices sclérométriques sur caoutchouc mousse 
AGE 3 jours 7 jours 


ÉPROUVETTE N° 5 6 if A 13 


25 30 24 25 24 19 33 30 28 30 30 32 


Valeurs individuelles 25.30 sh, 18.010528 0 28° IN 780 090: 51.,04 132 Eu u 

du 22 * 28 22115 19 18 30 30 34 34 29 31 

Keleromätre Bix 1,20 20 20 22 20 32 34 32 "30 28 | 29 

25, 20 230082 23 20 29 32 33 32 26 28 
Moyenne des valeurs (I. S.) | 26,6 30,6 | 21.3 25,3 | 21,1 25,1 | 31,0 34,8 | 31,9 35,7 | 29,1 33,0 
Écart quadratique 9,43 % 14,5 % 10,47% 5,25 % 6,33. % 5,91 % 

AGE 14 jours 28 jours 
ÉPROUVETTE N° 1 3 11 8 12 14 


32 34 38 36 35 38 38 37 38 39 32 34 


Valeurs individuelles 344: 136 34 . 34 34 36 37. 38 40 40 30 36 
du 34- 32 32.37 30 37 34 37 37 38 37.. 38 
N 36. 237 32 34 36. 37 37 40 36 : 37 37.7708 


32 36 32 38 36 34 40 39 39 31 36 36 


Moyenne des valeurs (I. S.) | 34,3 37,9 | 34,7 38,2 | 35,3 38,8 | 37,7 41,2 | 38,1 41,6 | 35,2 38,7 


Écart quadratique 5,48 % 0,912% 6,4 Y, 4,66 % 4,06 %, 7,47. % 
AGE 90 jours 201 jours 
EPROUVETTE N° 9 10 19 2 17 18 


43 42 42 43 38 44 49 48 45 43 42 42 


Valeurs individuelles 39. 43 41 40 46 40 41 49 41 46 39 45 
A AA 44 A1 43 47 42 44 42 42. 44 49 107 
AN. TRAS AO 47 41 45 46 43 48 43 44 


43 AT 41 39 45 39 41 43 41 45 52 42 


Moyenne des valeurs (I. S.) | 42,2 45,3 | 41,5 44,8 | 42,9 46,0 | 44,8 47,8 | 43,8 46.9 
’ , > , 


i | 43,8 46,9 
cart quadratique 6,49 Y, 3,25 % E 6,94 Y, 5,11 Y, 


8,17 Y, 
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Serie : Essais et Mesures (34). 


4° — Indices sclérométriques sur bäti de flexion. 
EEE 


AGE 3 jours | 7 jours | 


es el nt A à 
2 art 


ÉPROUVETTE N° 5 6 7 4 | 13 | 20 | 

ñ | 

2h. PGO 84 28" 20 28 ¿31 | 32 28 | 28 -32 | 

Valeurs individuelles 25 26 | 25 19 | 20 23 | 32 34 | 34 29 | 20 30 | 

du 2 26 | 22 48 | 22 24 | 32 33 | 35 30 | 28 32 | 

ste 28 26 | 19 18 | 20 15 | 34 32 | 35 32 | 30 28 | 

PUR IE ZI ad 11020 2271287 32 | 32 30 | 28 21 | 

| | | 

Moyenne des valeurs (I. S.) | 25.5 29,5 | 20.8 24,9 | 211 25,2 | 316 35,4 | 311 355 | 283 32,2 | 
) 


Écart quadratique 8,11 % 13,5 % 16,2 %, | 6,64 %, 7.122, 1,20% | 
| | | | 
| | x | 

AGE 14 jours | 28 jours | 

| 

ÉPROUVETTE N° 1 3 LE 8 PT PRES | 
| 


| 30 36 | 32 34 | 34 34 | 37 32 | 36 31 | 32 3 | 
le rules 31 34 | 35 36 | 36 32 | 31 36 | 37 40 | -38 36 | 
du 35 34 | 36 32 | 36 36 | 40 34 | 40 40 | 31 3 
34 35 | 30 34 | 33 38 | 44 35 | 34 42 | 37 34 
3» 34 | 34 34 | 33 35 | 37 40 | 36 42 | 34 36 


scléromètre 


Moyenne des valeurs (I. S.) | 34,2 37,8 | 33,7 37,3 | 34,7 38,3 | 312 40,7 | 316 41,1 | 353 388 | 


Écart quadratique | 5,46 % 557% | 524% | 919% | 100% | 515% 
T — — — — = = — = — Fe — 
AGE 90 jours 201 jours 
EPROUVETTE N° 9 . 10 ) 19 | 2 17 18 


AS AS. 109 +38 48 46 40 47 44 39 | 41 4 
Valeurs individuelles | 38 40 | 47 43 | 33 40 | 48 42 | 42 #43 | 43 4 


a | 49 44 | 40 46 | 48 48 | 41 45 | 43 44 | 43 5 
| | | ps 3 - P 2 ‘ 
| 


MORE iva Man as 43 47 | M 4 | 42 


8,68 Y, TA % 1157 % | 664% 5,64 % 5,21 % 


| 
u : en WEL. Be I AB pz = 2 
ie = — eee 


Moyenne des valeurs (I. S.) | 42.7 45,8 | 43,6 46,7 | MA 475 | 44 475 | 429 469 | 435 466 
Écart quadratique | | 
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50 — Indices sclérométriques sur plancher béton 


AGE... 3 jours 7 jours 
EPROUVETTE N° 5 6 7 4 13 20 
260 724 Vy e+ | 23 19 30 29 30 30 30 32 
Valeurs individuelles 28. 28 26 17 BO. 25 3% con 34 32 32 32 
du DO 22 18 25 19 34 33 32 Ha 32 30 
Er léfometre ZOO 18 16 23 24 34 32 33 29 28 | 31 
25 924 18 17 Oe 26 30 30 34 29 30 28 
Moyenne des valeurs (I. S.) | 25,9 29,9 | 19,5 23,6 | 22,6 26,7 | 31,6 35,4 | 31,6 35,4 | 30,5 34,4 
Ecart quadratique 5,7129, 10.055 11,23 % 5,0 95 ATL 5,90 % 
AGE 14 jours 28 jours 
ÉPROUVETTE N° 1 3 11 8 12 14 
33 35 32 36 36 30 40 42 35 46 40 44 
Valeurs individuelles 36:34: | 030.33 |: 36 134: 87, 740 40. 32 ¡MAS 
du 301 35 31 34 32 37 39 38 42 42 40 40 
ET 37-033 134.033. (38% 13615850 39.170801 kOe 
33 32 SOS 37 32 36 39 36 39 40 38 
Moyenne des valeurs (I. S.) | 34,4 38,0 | 33,6 37,2 | 34,5 38,0 | 38,4 41,9 | 40,1 43,4 | 40,6 43,9 
Écart quadratique 4,76 % 6107 1,62% 5,36 5, to ie CR À 
AGE 90 jours 201 jours 
EPROUVETTE N° 9 10 19 2 17 18 
42 39 40 42 41 41 42 46 40 44 47 48 
Valeurs individuelles 46 39 40 43 41 39 43 47 ep 53 47 
du 41. 42 43 43 39 45 45 44 48 45 43 43 
ero atro 39. 43 43. 43 42 40 46 42 45 46 42 45 
43 AT 43 40 42 40 48 45 43 40 40 43 
|| Moyenne des valeurs (I. S.) | 42,1 45,2 | 42,0 45,1 | 41,0 44,3 | 44,8 47,8 | 43,7 46,8 | 45,1 48,1 
Es quadratique 6,65 % 3,39 % 4,29 9%, 4,55: 5,81 % 8,31 Y, 
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Indice sclérométrique I. S. 


<= FIG. 18, — Relation entre Pindice sclérométrique I. S. et la résis- 
tance à la compression sur cubes Ry. — Résultats obtenus avec 
ciment Portland C.P.A. 250/315. 


6° — Ensemble des résultats de la série I 


RESISTANCES 

No DES |A LA COMPRES-| INDICES ODER 

ÉPROUVETTES ON SCLÉROMÉTRI- | D'ÉLASTICITÉ 

R, EN kg/cm? QUES Ey EN kg/cm? 
1 327 38,6 367 100 
2 494 47,15 396 054 
3 327 37,0 368 710 
4 295 35,0 351 600 
5 224 30,65 330 147 
6 234 27,75 336 919 
7 227 27,5 329 625 
8 339 42,2 383 597 
9 437 45,45 393 400 
10 404 46,0 397 800 
11 356 38,4 376 830 
12 326 43,0 382 738 
13 316 36,0 360 573 
14 334 42,5 386 223 

15 
ar (m 400 16 

17 474 46,25 397 789 
18 517 47,4 397 667 
19 390 47,2 387 157 
20 303 33,25 359 205 


Fic. 9. — Relation entre l’indice sclérométrique I. S. et le module 
d'élasticité dynamique sur prismes Ey. — Résultats obtenus avec 
ciment Portland C.P.A. 250/315. 


RÉSULTATS DES ESSAIS 
Série IL — Ciment Portland C.P.B. 250/315 


1° Essais sur béton frais 


eau 


= 0,48 Slump-test = 0,90. 


ciment 
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20 = 


Indices scléro 


(Mesures effectuées suivant 
L’éprouvette est maintenue entre les deux 


AGE 7 jours 5 
EPROUVETTE N° 8 14 
38 oo 29 30 E +30 36 30 
Valeurs individuelles 30 36 32 27 31 32 34 30 
du 38 27 30 34 33 30 33 34 
sclérométre 40 32 40 29 32 34 34 32 
37 Zn 44 21 31 29 34 35 
Moyennes des valeurs (I. S.) 33,8 33,2 32,2 33,2 
carts quadratiques 13,93%, 16,60 % 651% « 5,99 % 
Moyenne I. S. 33,0 32,7 
AGE 14 jours ys 
ÉPROUVETTE NO 1 > 
34 34 30 34 36 35 42 38 
Valeurs individuelles 38 32 38 40 40 30 40 37 
du 38 33 40 33 32 23 st 34 
scléromètre 30 36 35 38 37 37 39 32 
29 30 32 34 38 32 38 34 
Moyennes des valeurs (I. 5.) 33,4 35.4 35,0 37.1 
Écarts quadratiques 9,69 ILE 9,03 % 8,18%, 
Moyenne I. S. 34,4 36,0 
AGE 21 jours : 
EPROUVETTE N° 10 12 3 
NER 36 32 37. 1.42 1.1. 700. 08 
Valeurs individuelles 39 38 37 38 39 39 38 38 
du 43 34 39 38 40 35 40 37 
sclérométre 33 43 47 45 35 40 36 35 
36 33 36 44 36 38 35 34 
Moyennes des valeurs (I. S.) 38,2 39,2 38,1 EAU 
Écarts quadratiques 11,36 % 11,95% 6,11 Y, 7,89 % 
Moyenne I. $. 38,7 37,7 
AGE 28 jours " ] 
EPROUVETTE N° 4 13 
29 35 38 38 40 38 
Valeurs individuelles 38 38 37 50 36 36 > E 
du 48 48 35 38 44, 37 38 25 
sclérométre 44 38 36 36 34 36 32 42 
37 42 42 42 40 37 36 34 
Moyennes des valeurs (I. $.) 39,7 LEGER 37.8 381 
carts quadratiques 14,88 % 11,39 Y, 7.54 VA 10 45 0 
2h ae > 0 
Moyenne I. S. 39 45 37,95 
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SUPPLEMENT AU NUMERO 95 DE NOVEMBRE 1955 DES 


ANNALES DE L’INSTITUT TECHNIQUE DU BATIMENT ET DES TRAVAUX PUBLICS 


PRESCRIPTIONS DE LA COMMISSION ALLEMANDE POUR LE BETON ARME ® 
(DIN 4240) 


(Cahier complémentaire n° 2, 5e édition.) 


L'ESSAI D'IMPACT A LA BILLE DU BETON A STRUCTURE SERRÉE 


1 — Généralités. 


1.1 — Remarque préliminaire. 


L’essai usuel sur éprouvettes cubiques de béton, fabri- 
quées en méme temps que le béton des constructions, 
présente les inconvénients suivants : le nombre des 
éprouvettes n'est pas suffisant, en général, pour établir 
avec certitude la qualité du béton; la résistance a la 
compression dépend de la dimension de l’éprouvette 
cubique, la résistance à la compression sur prismes 
s'écarte plus ou moins considérablement de la résistance 
a la compression sur cubes; enfin la concordance des 
qualités du béton dans les constructions et dans l’éprou- 
vette n’est pas suffisamment assurée (?). 


Au contraire, l’essai d’impact a la bille permet 
d’éprouver directement le béton dans les constructions 
et il présente le grand avantage d’étre un essai pratique- 
ment non destructif, fournissant un grand nombre de 
valeurs de la résistance avec une dépense de travail 
minime. C’est pourquoi la Commission Allemande pour 
le Béton Armé a fait exécuter des essais trés complets 
sur les possibilités d’application de l’essai d'impact à la 
bille en vue de la détermination de la résistance du béton 
dans les constructions (*). 

L’essai d’impact à la bille permet de déduire la 
résistance à la compression sur cubes de béton de la 
mesure du diamétre des empreintes d’une bille appliquée 
sur la pièce en béton à éprouver, et soumis à un charge- 


6) Kugelschlagpriifung von Beton mit dichtem Gefüge (DIN 4 240). 


ment dynamique par impact, contrairement à ce qui se 
passe dans l’essai classique de compression à la bille 
(Brinell) pour l’acier et les autres métaux, dans lequel on 
applique une charge statique. 


1.2 — Objet de l’essai. 


1.21 — Contrôle de l’uniformité de la qualité du béton dans 
la construction. 


1.22 — Estimation de la résistance du béton. 


1.3 — Appareils. 


1.31 — Marteau à ressort (Frank) (2). 


1.32 — Marteau à pendule (Einbeck) (5). 


Avec le marteau à main d’Einbeck comme avec le 
marteau à pendule, on a recours à des empreintes de 
billes; toutefois le travail d'impact avec le marteau n’est 
pas déterminé mécaniquement, il dépend au contraire 
de la manœuvre de l’utilisateur. Avec le marteau à main, 
on ne peut donc parvenir à des résultats valables, qu’à 
condition de procéder avec une expérience et une 
adresse suffisantes. Au sujet des références relatives au 
marteau à main, voir le nota (?). 


Dans le « marteau ä éprouver le béton » de Schmidt, 
on utilise pour mesurer la résistance du béton, la course 
de rebondissement de la bille. Les présentes instructions 
ne sont pas valables pour sa manœuvre, ni pour l’inter- 
prétation des résultats de ses mesures (°). 


(2) GAEDE K. — Au sujet de la détermination de la résistance du béton.— B. u. St. 46 (1951) — Cahier n° 7, pages 155-159. 
(2) GAEDE K. — Essai du béton 4 la bille. — Cahier n° 107 de la série D. A. f. St. Berlin 1952 = Chez Ernst et Sohn. 

(4) Firme Karl Franck. Gm. b. H. — Instruments de mesures et machines d’essais Weinheim Birkenau. 

(5) M. Karl August. Exnrecx. — Ingénieur-Conseil pour la construction — Coburg. Bergstrasse 7d. 

(*) On peut se procurer cet appareil au Bureau BBR, Zurich, Rämischstrasse 6. 


TES 


DIN 4 240. 


Marteaux pour essais d'impact á la bille 


(Tableau d'ensemble) 


MARTEAU A RESSORT [MARTEAU A PENDULE 


IMPACT | DEMI IMPACT | DEMI 
TOTAL | IMPACT | TOTAL | IMPACT 
Travail d’impact 
(ca ere 50 1255 137 68,5 


Course de tension 


ee Angle de chute 


Modification du 
travail d’impact 
PAL shes eset 5 cm 2,5 cm 180° 90° 


Hauteur de chute 
70 cm 35 cm 


Diamétre de la 


bille d’essai 
(a 10 25 


Diamétre admis- 
sible de l’em- 
preinte de la 
bille (mm)....| 3 


Résistances à la 
compression sur 
cubes correspon- 
dantes (kg/cm?).|100 à 600| 50 à 200 100 à 600! 50 à 200 


pr 
= 
ow 
pr 
a1 


1.33 — Autres appareils. 


Il a été proposé d’autres appareils pour les essais du 
béton dans les constructions — notamment le marteau 
à main d’Einbeck et le ‘ marteau à éprouver le béton ” 


de Schmidt (Suisse). 


1.34 — Appareils de mesure. 


Les empreintes de bille produites sont mesurées au 
moyen d’appareils permettant d’effectuer la lecture du 
diamètre de l’empreinte avec une précision de 0,1mm. 
Les loupes courantes du commerce, d’un grossissement 
égal à 6 environ, portant une graduation gravée (division 
0,1 mm) pour le marteau 4 ressort se sont révélées d’un 
usage commode. L’ampleur des mesures 4 prévoir est 
de 8 mm environ pour le marteau a ressort et de 15 mm 
environ pour le marteau à pendule. 


Les empreintes obtenues avec le marteau à pendule 
étant à peu près deux fois plus grandes, une précision 
de lecture moindre est suffisante dans ce cas (0,35 mm 
environ). Pour cette raison, on pourra utiliser aussi, en 
dehors des loupes, des règles ou des coins de mesure, etc... 


2 — Exécution de l’essai d'impact à la bille 


avec le marteau à ressort. 


2.1 — Surfaces appropriées. 


On utilisera autant que possible pour les essais des 
surfaces décoffrées, séchées à l’air, aussi planes que 
possible. Le marteau à ressort peut être utilisé sur des 
surfaces dressées quelconques. La surface à éprouver 
doit être débarrassée des particules libres qui y adhèrent 
et, si elle est très inégale (à cause par exemple d’un 
coffrage rugueux), polie avec une pierre @meri. 


Les surfaces libres de bétonnage ne peuvent être uti- 
lisées telles quelles pour Pessai d'impact a la bille, car 
elles sont souvent recouvertes de laitance et peuvent 
avoir été exposées, lors du durcissement, à des influences 
perturbatrices. Si malgré cela on veut éprouver une 
telle surface, il faudra éliminer la couche supérieure 
par un polissage à la pierre à aiguiser par exemple, 
jusqu’à libérer les grains des gros agrégats. Les em- 
preintes de la bille doivent être faites sur les surfaces 
du mortier. Pour confirmer le résultat il est recommandé 
dans les cas de ce genre, de faire des observations de 
contrôle, par exemple par des impacts de la bille sur les 
surfaces voisines qui ont été coffrées. 


Pour mesurer l’empreinte de la bille, on peut poser 
sur la surface de béton à examiner un papier carbone, ou 
la blanchir préalablement à la craie. Un éclairage 
suffisamment intense, si possible oblique, facilitera la 
lecture. Les empreintes mesurées seront de préférence 
repérées immédiatement avec de la craie industrielle. 


2.2 — Détermination de Puniformité de la qualité 
du béton. 


Pour déterminer la qualité du béton d’une construc- 
tion, il faut examiner toutes les parties essentielles de 
la construction, en plusieurs points, et à cet effet mesurer 
au moins vingt empreintes de bille groupées sur chaque 
surface d’essai. On se rend compte ainsi tout d’abord de 
Phomogénéité ou de la non homogénéité du béton; dans 
ce dernier cas, on examine encore d’autres surfaces 


> à x a 
d essai, pour obtenir une vue d'ensemble suffisamment 
précise. 


. 


2.3 — Obtention des empreintes de bille avec 
le marteau à ressort. 


2.31 — Réglage du travail du marteau. 


L'énergie d’impact du marteau à ressort doit être 
contrôlée à des intervalles de temps convenables. Le 
marteau doit être ajusté si besoin est ke) 


À NER a 

i 0 On trouvera à ce propos des indications utiles dans le cahier 107 
e la collection « Dafst » pages 17 A 23; on pourra aussi s’adresser au 

constructeur. A cause de la difficulté de Pajustage, il est recommandé 


de 1 a ecu p 
e f ire exe ter par le constructeur ou par un laborato e d essals 
11 ssal 


A 
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2.32 — Manceuvre du marteau. 


Pour prendre les empreintes, le marteau pour essais 
d'impact à la bille doit être autant que possible mis en 
place aussi normalement que possible à la surface. En 
augmentant lentement et constamment la pression sur son 
extrémité de forme hémisphérique, le marteau doit être 
poussé assez loin pour que le ressort se libère et que 
l'impact se produise. Les empreintes doivent être 
réparties aussi uniformément que possible à la surface. 
Chaque empreinte doit être distante de 3 à 4 cm au 
moins des arêtes et de 2 cm au moins de l’empreinte la 
plus voisine — la mesure étant faite entre axe des 
deux empreintes. 


2.33 — Conditions d’emploi du marteau. 


En règle générale, les épreuves doivent avoir lieu 
avec la bille de D = 10 mm et avec l’énergie d'impact 
50 kg/cm. Les empreintes de bille doivent demeurer 
comprises entre 0,30 et 0,70 D. Dès que le diamètre de 
l'empreinte dépasse 0,65 D, il convient de procéder à des 
essais complémentaires avec ce qu’on appelle le « demi- 
impact » (demi-compression du ressort, correspondant 
à une énergie d'impact de 12,5 kg/cm). S'il est inférieur 
à 0,35 D, il est recommandé d’utiliser des billes ayant 
un diamètre moindre (D — 7,5 mm). Le marteau à 
rebondissement suisse semble bien approprié aux bétons 


très durs de ce genre (cf. $ 1.33). 


2.4 — Lecture du diamètre de l’empreinte. 


Le diamètre des empreintes de la bille doit être lu 
avec une précision de 0,1 mm et ce, dans deux directions 
perpendiculaires l’une à l’autre. Si les deux diamètres 
d’une même empreinte diffèrent l’un de l’autre de plus 
de 20 %, il ne faut pas tenir compte de cette empreinte. 
La moyenne des valeurs mesurées doit être relevée sur 
le procès-verbal d’essai. Les empreintes véritablement 
minimes, c’est-à-dire inférieures aux deux tiers de 
l'empreinte moyenne — causées par exemple par la 
rencontre d’une grosse pierre de l’agrégat, doivent être 
négligées, de même que les empreintes de bille à bords 
irréguliers. 


2.5 — Tableau de données numériques pour l’éva- 
luation de la résistance à la compression sur 
cubes W à partir du diamètre d de l’em- 
preinte de la bille. 


Les valeurs de W et d inscrites dans le tableau I pour 
le marteau à ressort pour essais d’impact à la bille sont 
valables pour les bétons à structure serrée, dans le cas 
d’un impact à guidage horizontal. Pour tenir compte de 
l'influence de la pesanteur, si l'impact est appliqué de haut 
en bas, il faut majorer les valeurs de W de 3%; 8 il est 
appliqué de bas en haut, il faut les diminuer de 5 %- 
Lorsqu'on applique un demi-impact, la majoration ou 
la diminution doit être doublée. 


Le tableau I indique la valeur moyenne à prévoir 
pour la résistance à la compression sur cubes Wy pour 
le diamètre d’empreinte d (déduit d’une moyenne de 
20 empreintes environ) déterminé dans l’examen d’une 
surface de béton. Cette résistance est obtenue avec une 
probabilité de 50 Y, — autrement dit, elle a autant de 
chances d’être trop forte ou trop faible. 


Comme dans l’appréciation de la capacité portante et 
de la sécurité des éléments d’une construction, le facteur 
essentiel est la résistance moyenne, on a aussi inscrit 
dans le tableau, à cet effet, une valeur qui est atteinte ou 
dépassée avec une forte probabilité (90 Y) : Woy %. On 
peut s'attendre à ce que la résistance réelle à la compres- 
sion sur cubes ne tombe au-dessous de ce chiffre que 


dans 10 % des cas (en général, d’ailleurs, d’une faible 
quantité). 


Si, par exemple, on a déterminé 5,1 mm comme 
moyenne des diamètres d’empreintes sur une éprouvette 
de béton, âgée d’environ 28 jours, au marteau à ressort 
(impact total), on relève sur le tableau I : valeur la plus 
probable de la résistance à la compression sur cubes 
(Wu) : 305 kg/cm?; avec une probabilité suffisante (90 Y), 
la résistance est au moins de 232 kg/cm? (W,, %). I 
s’agit donc probablement d’un béton B 300, mais tout 
au moins la qualité B 225 est atteinte. Une telle indica- 
tion est suffisante pour la plupart des cas qui se pré- 
sentent dans la pratique. 


D'ailleurs, pour apprécier un béton, il faut toujours 
tenir compte de sa structure extérieure, appréciée 
à l’œil. Dans le cas d’un béton mal travaillé pré- 
sentant des défauts visibles tels qu’une composition et 
un compactage irrégulier, la formation de nids, une 
médiocre forme du grain, etc... il faudra réduire les 
résistances extraites du tableau. On peut en dire autant 
d’un béton ancien durci à Pair (âgé de plus de trois mois) : 
en effet, la surface de celui-ci a beaucoup plus durci que 
ce qui correspondrait à l’augmentation de la résistance. 
Il faut donc faire dans ce cas des abattements de 30 % 
et même davantage. Réciproquement, la résistance d’un : 
béton très récent (moins de 20 jours), lorsqu'il s’agit 
d’un béton particulièrement bien composé et travaillé, 
est supérieure à la valeur indiquée par le tableau I. 


2.6 — Contrôle des résultats. 


Dans des cas importants et dans tous les cas où pour 
une raison quelconque, on éprouve des doutes sur le 
degré de confiance que méritent les résultats des essais, 
il convient de ne pas se fier exclusivement au résultat 
de l’essai d'impact à la bille ; au contraire, onaurarecours, 
si possible, à d’autres essais comparatifs, et en parti- 
culier : 


1° A l'essai usuel de qualité sur éprouvettes cubiques 
fabriquées en même temps que la construction; 


20 A la mesure de la densité apparente (à sec) et de la 
composition du béton sur des prélèvements et au 
calcul de la résistance probable du béton à partir de 
ces données; 


HAINE 


DIN 4240. 


Tableau I. — Essai au marteau a ressort. 


rie x . ” r E . 
Resistance á la compression sur cubes W d’un béton ágé de 28 jours 


en fonction du diamétre d de Pempreinte de la bille. 


IMPACT TOTAL DEMI IMPACT 
DIAMETRE 5 
DE L’EMPREINTE RESISTANCE MOYENNE | RESISTANCE MINIMUM | RESISTANCE MOYENNE | RESISTANCE MINIMUM 
d A LA COMPRESSION |POUR UNE PROBABILITE| A LA COMPRESSION |POUR UNE PROBABILITÉ 
SUR CUBES (W,,) DE 90 % (Woo) SUR CUBES (Wy) DE 90 % (Woo) 

mm kg/cm? kg/cm? kg/cm? kg/cm? 

4,0 840 697 214 200 

4,1 758 625 187 173 

4,2 686 562 164 150 

4,3 621 504 148 134 

4,4 564 455 131 412 

4,5 914 411 4 4 07 103 

4,6 469 313 103 88 

4,7 429 339 92 78 

4,8 393 308 83 68 

4,9 361 280 74 60 

5,0 332 255 67 Do 

Ded: 305 232 61 47 

552 282 212 55 41 

DNS 260 192 50 36 

5,4 240 175 46 

5,8 223 160 42 

5,6 207 144 

5,1 192 130 

5,8 179 118 

5,9 166 106 

6,0 155 96 

6,1 145 87 

6,2 136 78 

6,3 126 69 

6,4 119 63 

6,5 111 56 

6,6 105 49 

6,7 98 44 

6,8 92 

6,9 86 

7,0 82 

Les valeurs de resistance sont valables pour un impact horizontal; pour les directions d'impact qui s'écartent de l’horizontal, il y a lieu d’apporter des 


corrections, 


3° Au prélèvement sur l’ouvrage de pièces plus grosses, 
dans lesquelles on découpera par sciage des éprou- 
vettes cubiques pour mesurer leur résistance A la 


compression. 


a 


A cet effet, on choisira de 
construction sur les 
nues á la bille, on 
particulierement b 


preference des parties de la 
quelles, d’aprés les empreintes obte- 
peut s’attendre à trouver un béton 
on, moyen et particulièrement mau- 
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Tableau II. — Essai au marteau à pendule. 


Résistance à la compression sur cubes W d’un béton âgé de 28 jours environ 
en fonction du diamètre d de l’empreinte de la bille, 


: IMPACT TOTAL DEMI IMPACT 
DIAMETRE 
DE L’EMPREINTE RESISTANCE MOYENNE | RESISTANCE MINIMUM | RESISTANCE MOYENNE | RESISTANCE MINIMUM 
d A LA COMPRESSION |POUR UNE PROBABILITÉ, A LA COMPRESSION |POUR UNE PROBABILITÉ 
SUR CUBES (Wy) DE 90 % (Woo) SUR CUBES (Wy) DE 90 % (Woo) 

mm kg/cm? kg/cm? kg/cm? kg/em? 
7,0 792 721 
ql 750 679 
12 TA 640 
ES 675 604 
7,4 641 570 
125 608 538 
7,6 579 509 
Net 550 482 
7,8 524 457 
7,9 499 433 
8,0 476 410 152 135 
8,1 454 388 147 130 
8,2 433 367 142 125 
8,3 413 348 137 120 
8,4 395 330 132 115 
8,5 377 313 427 110 
8,6 361 297 123 106 
87 346 282 119 102 
8,8 331 268 115 98 
8,9 317 254 111 94 
9,0 303 244 108 91 
9,1 291 229 104 87 
9,2 279 217 101 84 
9,3 268 206 98 81 
9,4 Da 196 95 78 
9,5 247 186 92 75 
9,6 231 AT 89 72 
9,7 228 168 86 69 
9,8 219 160 84 67 
9,9 211 152 81 as 

10,0 203 145 In oe 


Méme dans des conditions difficiles il devient possible 
au moyen d’essais comparatifs de ce genre, de se pronon- 
cer avec une certitude raisonnable sur la résistance du 
béton. 


vais. On comparera alors les résultats de ces essais avec 
les valeurs données dans ces conditions par le tableau, 
et on les corrigera le cas échéant en vue du cas dont il 


s’agit. 


LER 


DIN 4 240. 


2.7 — Béton d'un type autre que ceux du ta- 
bleau I. 


Les valeurs du tableau I ont été obtenues sur les 
éprouvettes cubiques d'un béton ordinaire serré ágé de 
28 jours environ. Pour cette raison, on ne peut les 
utiliser que pour des bétons du méme type et ayant 
á peu pres le méme áge. Dans le cas, par conséquent 
d’un béton d'un type particulier (par exemple étuvé à 
la vapeur, avec addition d'un agent entraineur d’air, 
etc...) et aussi lorsqu’il s’agit d’éprouver un béton dont 
l’äge differe notablement de 28 jours, il faudra se 
résoudre à déterminer de temps à autre, après fabrica- 
tion et essai d'éprouvettes cubiques, des couples de 
valeurs du diamètre d’empreinte à la bille et de la 
résistance sur cubes. Il s’agit alors, en général, de 
limites étroites de la qualité du béton. On exécutera le 
calcul au moyen de l’équation simplifiée : 

d\—4 
+= (5) 

La valeur du coefficient C ayant été calculée en 

faisant la moyenne arithmétique de valeurs calculées 


> 


à partir d’essais particuliers (d, et W;) : 


d;\! 
c= We (5): 


3. — Exécution de l’essai d'impact a la bille 
avec le marteau à pendule. 


3.1 — Surfaces appropriées. 

Les conditions stipulées pour le marteau à ressort 
(§ 2.1) sont encore valables, avec cette restriction que 
seules sont utilisables avec le marteau à pendule les 
surfaces verticales : il faut donc pouvoir disposer de 
suffisamment de place au-dessus de la surface à éprouver 
pour le levage du marteau. 


3.2 — Détermination de l’uniformité de la qualité 
du béton : comme au $ 2.2. 


3.3 — Obtention des empreintes à la bille avec le 
marteau à pendule. : 


3.31 — Contrôle du travail du marteau. 


L’appareil doit être accompagné d’un certificat attes- 
tant que le travail d’impact du pendule est égal à sa 
valeur théorique de 137 kg/cm pour un impact total 
(1800) — ce que l’on a vérifié en pesant le pendule et en 
déterminant la position de son centre de gravité. Si l’on 
n’a pas à craindre une variation de ce travail, l’appareil 
étant correctement utilisé, il suffira de veiller à ce que 
le pendule oscille légèrement et librement. 


3.32 — Manœuvre du marteau. 


Le marteau à pendule se compose d’une fourchette- 
support dans laquelle est monté un pendule au bout 
duquel est suspendu un poids de 2 kg environ. Une bille 
en acier trempé est fixée sur ce poids par un écrou à 
chapeau. 


Pour obtenir des empreintes à la bille, on appuie 
solidement la fourchette sur la surface du béton à 
éprouver, normalement à elle, et on abandonne le 
pendule dans sa position la plus haute ou dans la position 
horizontale. Le travail d'impact est alors égal à 137 ou 
à 68,5 kg/cm. Le marteau doit être saisi à la main après 
le choc avant d’être utilisé de nouveau. 


Le demi-impact peut aussi être exécuté sur les surfaces 
horizontales. Le pendule est alors manœuvré à partir de 
la position verticale. 


3.33 — Conditions d’emploi du marteau. 


En règle générale, les essais doivent être exécutés 
avec une bille de D = 25 mm et une énergie d'impact 
de 137 kg/cm (angle de chute 1800). Les empreintes de 
la bille doivent être comprises entre les valeurs limites 


0,30 D et 0,70 D. 


Dès que les diamètres d'empreintes dépassent 0,65 D, 
il faut exécuter des essais complémentaires avec ce qu’on 
appelle le « demi-impact » (angle de chute de 90°, corres- 
pondant à une énergie d'impact de 68,5 kg/cm). Si le 
diamètre d’empreinte descend au-dessous de 0,35 D, il 
est recommandé d'utiliser des billes de diamètre moindre 


(D — 15 mm) (1). 


3.4 — Lecture du diamètre d’empreinte. 


x 


Comme pour le marteau 4 ressort, il faut en général 
lire les diamètres horizontal et vertical de l’empreinte de 
la bille et calculer leur moyenne ($ 2.4). Si la manœuvre 
n’a pas été tout à fait correcte, il peut arriver que les 
pointes de la fourchette-support, sur lesquelles s’exerce 
la pression, aient légèrement glissé au moment du choc 
de la bille. Il en résultera un diamètre d’empreinte plus 
grand dans le sens vertical que dans le sens horizontal. 
Dans ce cas, il ne faut mesurer que le diamètre trans- 
versal. Si le diamètre transversal s’écarte sensiblement 
du diamètre vertical (de plus de 20 à 30 %), il ne faut 
pas tenir compte de l’empreinte. 


Le paragraphe 1.34 s’applique en ce qui concerne les 
appareils de mesure. 


3.5 — Tableau de données numériques pour éva- 
luation de la résistance à la compression 
sur cubes W à partir du diamètre d de 
l'empreinte de la bille. 


Dans le tableau IT sont inscrites : la valeur moyenne 
probable W), de la résistance à la compression sur cuhes 
à laquelle il faut s’attendre pour le diamètre d’empreinte 
d (deduit de la moyenne de 20 empreintes environ) déter- 
mine dans l’examen d’un béton à structure serrée à 28 
jours d’âge, ainsi que la valeur correspondante Wa, % 
Wen % est la résistance atteinte au minimum ro 
probabilité de 90%. Au sujet des autres commentaires 
sur la maniére de procéder pour les types de béton 


autres 
que ceux du tableau II, on se reportera aux paragraphes 


2.5 a 2.7 qui sont encore valables en substance 


() Le sclérométre Schmidt (Suis 


L à C se) paraít é i 
prié pour ces bétons trés résistants. IP galement bien “RP; 


(Reproduction interdite.) 


ÉpITÉ PAR LA DOCUMENTATION TECHNIQUE DU BATIMENT ET DES Travaux Pu 
2479-11-55 Typ. Fırmin-Divor et Cie, Mesnil (Eure). Dépôt légal : 4° trim. 1955, 


BLICS. 6, RUE PauL-VALÉRy, Paris-XVIe 


(ARA MEN AT MIT Directeur-Gérant : P. GUÉRIN.) 


Serie : Essais et Mesures (34). 


_ métriques sous presse 
les indications du constructeur) 
plateaux d'une presse de compression 


F AGE 42 jours 
ÉPROUVETTE N° 15 20 
34 38 38 40 35 36 34 36 
Valeurs individuelles 36 42 38 37 an 36 40 36 
du 40 40 35 40 42 34 38 32 
sclérométre 35 39 34 35 40 40 34 40 
44 37 40 35 43 33 40 35 
Moyennes des valeurs (I. S.) 38,5 37,2 37,6 36,5 
Ecarts quadratiques 8,14 % | 6,23 % 9,14 Y, 7,88 % 
Moyenne I. S. 37,85 37,0 
AGE 91 jours 
ÉPROUVETTE N° 6 9 
44, 48 44 48 48 48 48 48 
Valeurs individuelles 47 44 48 42 42 46 45 42 
du 44 42 42 48 48 42 44 42 
sclérométre 47 42 43 47 42 44 45 40 
47 42 48 47 48 46 42 43 
Moyennes des valeurs (I. S.) 44,7 45,7 45,4 43,9 
Écarts quadratiques 521% 5,74 % 5,89% 6,02 % 
Moyenne I. S. 45 2 44,65 
| AGE 205 jours 
ÉPROUVETTE N° 11 17 
52 45 SQ 52 49 44 54 45 
Valeurs individuelles 58 44, 46 50 51 46 51 50 
du 50 40 47 52 48 48 47 47 
sclérométre 50 45 52 49 42 47 48 49 
44 44, 48 48 42 46 47 48 
Moyennes des valeurs (I. S.) Bee, 50,1 46,3 48,6 
Ecarts quadratiques 1111.75 6,48 % 6,36 % 5,24 % 
Moyenne 1. S. 48,65 47,45 
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< fe al 
AGE 7 jours 14 jours 21 jours 
ÉPROUVETTE NO 8 14 2 5 10 12 
30 32 28 30 39 32 20/2128 29 : 26 oo 232 
Valeurs individuelles 39.28: [30 20: (030. 32:56 26 11 36. 40 CBA 
du 28 26 20.0 29 37 42 35 34 36 32 34 32 
3 332 “33 
scléromètre 32 24 30 1 27 34 42 30 35 33 9 
232020 40 28 32 .30 521090 SIT 40 33 
Moyenne des valeurs (I. S.) | 27,5 31,4 | 29,7 33,6 | 35,0 38,5 | 32,0 35,8 | 33,9 37,5 | 34,7 38,2 
Écart quadratique 15,269 la: 12,99 % 13.3345 13,42 % 112207 7,92 Y, 
Y 
AGE 28 jours 42 jours 91 jours 
ÉPROUVETTE N° 4 13 15 20 H 6 9 
29 36 34 36 30 36 SOS 38 42 38.7 30 
Valeurs individuelles 34° 35 136, 31. | 40° 34 | 36 36 | 40 40: | M377738 
du 322232 34 33 Sl ll 37-36 36 36 42 40 
Seleromätte 34 35 30 36 44 38 34 37 34 38 34 42 
34 34 34 30 46 37 SUS O 40 36 36 36 
Moyenne des valeurs (I. S.) | 33,5 37,1 | 33,4 37,0 | 38,0 41,5 | 36,0 39,4 | 38,0 41,5 | 37,9 41,5 
Écart quadratique 6,01 % 1.0857 12,09 % 4,14 % 6,56 Y, 7,08 % 
AGE 205 jours 
EPROUVETTE N° 11 al 
44 50 9240 Of 
Valeurs individuelles 48 49 40 53 
du 44 54 45 46 
sclérométre 44 48 49 AT 
45 45 50 48 
Moyenne des valeurs (I. S.) | 47,1 50,1 | 48,1 51,0 
Ecart quadratique 1,03% 7,98 % 
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Serie : Essais et Mesures (34). 


4° Indices sclérométriques sur bäti de flexion 


== 
AGE 7 jours 14 jours 21 jours 
EPROUVETIE N° 8 14 1 5 10 12 
29 24 30 28 28 40 26 24 30 28 28 39 
Valeurs individuelles AOL le or 080830 o. 32 0/50 Wh 34 edd 304332 
du 25 30 40 24 28 44. 30 32 32 40 32 33 
Er ER Ba SO 32: 830 032 eG Nel oe 394: 3400138 
DAR 22 Zit 2 32 34 36 35 38 34 sil 38 
Moyenne des valeurs (I. S.) | 25,8 29,8 | 28,9 32,8 | 33,1 36,7 | 30,3 34,2 | 35,0 38,5 | 34,5 38,1 
Écart quadratique 17,50% | 161% | 15,88 % | 13,01% | 14,87% | 10,54 % 
AGE 28 jours 42 jours 91 jours 
ÉPROUVETTE N° 4 13 15 20 6 9 
32 41 44 36 34 34 36 30 40 38 38 36 
Valeurs individuelles 35. 1138 a 34 36 30 34 38 136139. 749 
du 31 37 32 sil 37 30 40 36 36 34 40 41 
seleranisire 31 35 32 35 31 37 30 40 40 36 38 36 
29 29 44, 35 34 35 34 37 36. 40 36 38 
Moyenne des valeurs (I. S.) | 33,8 37,4 | 36,2 39,7 | 34,8 38,3 | 34,7 38,2 | 37,4 40,9 | 38,4 41,9 
Écart quadratique 11,98% | 11,03 % 617 % | 11,04% | 5,66 % 5,51 Y, 
AGE 205 jours 
ÉPROUVETTE NO 11 17 
45 51 50 54 
Valeurs individuelles 14-45 46 47 
| du 48 49 48 49 
| 2 
| sclérométre 40 46 49 46 
50 44 50 48 
Moyenne des valeurs (I. S.) | 46,2 49,2 | 48,7 51 ‚6 
Ecart quadratique 7,20 % 4,84 % 
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AGE 7 jours 14 jours 21 jours 
ÉPROUVETTE N° 8 14 1 5 $ 10 12 
24 26 ae ot DONS a, aul 27 28 30 47 
Valeurs individuelles 97° 95° 98. 30. 11.40 - 230° 738° 30 ep 34 37 
du 25 28 97 26 30 35 39 40 33 38 31 30 
=) 
er 25 524 1 307 26 1.39 30 141 43 136,48 I au an 
23 20 40 40 26 32, 34 32 31 33 33 35 
Moyenne des valeurs (I. S.) | 24,7 28,7 | 31,6 35,4 | 31,9 35,7 | 35,0 38,5 | 34,5 38,1 | 34,9 38 A 
Écart quadratique 8,96 % 17,40 % 14,58 % 15,05 % LT ASS, 14,76 % 
AGE 28 jours 42 jours 91 jours 
ÉPROUVETTE N° 4 13 15 20 6 9 
30 39 37 34. 44, 34 32 30 36 40 41 36 
Valeurs individuelles 36 39.130 +39 40: 3200 821049 (38 36 ann 
du 35 34. 34 34 36 36 34 40 34 42 38 42 
Sclereniätre 37 32 34 44 36 34 30 34 40 38 36 40 
36 36 31 33 34 40 40 33 42 36 40 38 
Moyenne des valeurs (I. S.) | 354 38,9 | 34,3 37,9 | 36,6 40,1 | 34,7 38,2 | 38,2 41,7 | 38,5 42,0 
Écart quadratique 8.0189, 11,41 Y, 9,99 % 12,60 Y, TIT 6,62 Y, 
AGE 205 jours 
ÉPROUVETTE NO 11 17 
49 50 49 52 
Valeurs individuelles 46 40 47 51 
du 47.39 | 49: 46 
scléromètre 47 45 48 48 
49 49 54 50 
Moyenne des valeurs (1. S.) | 46,1 49,1 | 494 52,3 re 
Ecart quadratique 827% 4,88 % 
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Indice sclérométrique |. S. 


+ 


ee Nae, Relation entre Vindice sclérométrique I. S. et la résis- 
ance à la compression sur cubes Rc. — Résultats obten 
ciment Portland C. P. B. 250/315. i Fee Mae 


500 | 
450 = 
6° — Ensemble des résultats de la série II 
400 
RESISTANCES 
yours [A LA compres» _ 'NDICES „MODULE — 
350 EPROUVETTES SION SCLEROMETRI- | D ELASTICITE 
R, EN kg/cm? QUES En EN kg/cm? 
300 = 1 292 34,4 348 990 
2 } 
3 
250 4 308 39,45 373 030 
| 5 247 36,0 343 755 
| 6 409 | 45,2 385 185 
| I 7 392 40,2 382 880 
| 8 209 33,5 329 550 
| 9 409 44,65 385 815 | 
10 307 38,7 367 605 
ius ee] A 11 455 48,65 393 000 
| 12 303 Se 365 585 
| Br 13 322 37,95 371 970 
| | =. 7 14 ES 3207 327 600 
EBEN 262918 m 15 359 37,85 378 500 
11.S.= | en 2 
(5: 140) Esa Di 16 362 40,75 378 580 
#00 000 “4 À 17 440 47,45 386 580 
18 Su 41,8 375 155 
19 376 40,9 379 855 
20 335 37,0 376 960 
850000 
L | 
<—— Fic. 11. — Relation entre Pindice sclérométrique I. S. et le module 
d’élasticité dynamique sur prismes Ep. — Résultats obtenus 
avec ciment Portland C. P. B. 250/315. 


(300 000° 
20 


25 


30 35 40 45 50 


RESULTATS DES ESSAIS 
Série III. — Ciment de laitier au clinker C.L.K. 160/250 


1° Essais sur beton frais 


eau 


— 0,48 Slump-test = 1,8. 


ciment 
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20 — Indices scléro 
(Mesures effectuées suivant 


L’éprouvette est maintenue entre les deux. 


AGE ; 3 jours 


ÉPROUVETTE N° 


Valeurs individuelles 2000219 20 VA 207 18 22018 48 20 20 419 
du 2200 LO 2027718 Lope LS LO ELE LO 20 20 
| sclérométre BAD Zea 2050219 20718 LS REZO 18 20 170822 
| 18 21 24 20 FAVE. bt LOTS 19 20 20222 
Moyennes des valeurs (I. S.) 19,9 19,6 18,8 18,8 19,5 19,6 
N Ecarts quadratiques 6,88 % 9,68 % 5,49 % 7,43 % 6,94 % 8,39 % 
| Moyenne I. S. 19,75 18,8 19,55 
| — 
| 
| AGE 7 jours 
| 
| 
ÉPROUVETTE N° 6 9 15 


| Valeurs individuelles 2628-1094 | 25 1 280 27 Komma 289 TIA 
' du 307727 29. 29 20030 26 29 23 30 26° 30 
sclérométre 28 25 OO E PAI ZO 25. 29 30-41 30 28 
ZO 26 . 26 30 24 A 26 20 20:20 
Moyennes des valeurs (I. S.) 27,5 28,0 27,9 26,5 27,2 27,7 
Ecarts quadratiques 8.10% 8,07 % UNA 6,47 % 113985 6,81 % 
Moyenne I. S. 27,08 27,0 27 45 si 
AGE x a ! 14 jours 
EPROUVETTE NO É ti 8 


Valeurs individuelles 33.039 SAS 32 36 2030 36232 342232 
du 29 36 252536 SA ail) 8! SOME O 32 34 
| sclérométre 32735 Da} SIS 21.330 SPA 31 31 
Syl 33 ISS O TL 4 30 29 322.885 SOS 
Moyennes des valeurs (I. S.) 32,3 33,9 31,7 30,2 32.5 337 
Ecarts quadratiques 7,15 % LO 3.16 Y 6,581 Y; . 6,84 % 6,65 Y, 
Moyenne I. S. 33,1 31,0 32.8 
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Serie 


métriques sous presse 


les indications du constructeur) 


plateaux d'une presse de compression 


: Essais et Mesures (34). 


AGE 28 jours 
ÉPROUVETTE N° 2 13 16 
‘ SA 32 42 34 See 25236 35 34 AS 
Valeurs individuelles 40 35 SES O RY ets} 44. 34 Sih) ER 35 40 
du 42 34 STE OS Al ITA 34 35 Bey ET 
sclérométre 37 40 36 40 30 sou a wath 34 36 36.235 
42 32 42 40 Sie = ae} 38 34 34 34 38% 35 
Moyennes des valeurs (I. S.) 36,8 38,0 35,8 36,8 34,6 35,9 
Écarts quadratiques A A ni. 8,38 % 3,39 % 6,22% 
Moyenne I. S. 37,4 36,3 35,25 
E : 
AGE 90 jours 
ÉPROUVETTE N° 41 AR 20 
44 39 43 38 40 41 392891 37 44 Be ak 
Valeurs individuelles SOTO 3000.31 43 36 DH AS 40 43 35 42 
du IO 36 36 36 37 41 39 46 46 35) 287 
sclérométre 39.737 Bl 30 42 Ad 43 35 44 38 38 39 
3847439 OS | 391.039 3d 43 ISO 36.138 
Moyennes des valeurs (I. S.) 38,3 Bled 39,3 39,4 41,1 BNO! 
Écarts quadratiques DIS 5,39% 553947, 7,49 % 9,69 % 5,65% 
Moyenne I. S. 38,0 39,35 39,2 
AGE 186 jours 
ÉPROUVETTE N° 4 12 
39 48 49 44 48 49 40 46 
Valeurs individuelles 48 46 48 45 48 48 44 48 
du 39 46 44 46 44 46 44 50 
sclérométre 44 44 46 47 44 45 44 50 


42 50 43 42 47 48 37 40 
Moyennes des valeurs (I. S.) 44.6 45,4 46,4 44,0 
Ecarts quadratiques 8,40 % 4,89 % 5,295 110,229, 
Moyenne I. S. 45 0 45,2 
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30 — Indices sclérométriques sur caoutchouc mousse 


95, novembre 1955. 


AGE 3 jours 7 jours 
EPROUVETTE N° 1 3 10 6 9 15 
13 14 14 14 1210 Dt DAR 19 22 
Valeurs individuelles 3 415 160% 15 14015 20 25 230096 220020 
du 13° 414: A O Aa. 14 Ne 2170190 EC Pet 
200027 
le onto 14 145 14 14 13013 Dow 22 2225 
16 14 13 14 15 14 Di a2 21 220 24 20 
Moyenne des valeurs (I. S.) | 14,1 18,5 | 14,4 18,8 | 13,7 18,1 | 23,2 27,3 | 224 26,5 22,2 26,3 
Ecart quadratique 7,09 % 6,66 % 6,85 % 10,3 % 10,98 Y, 410255 
AGE 14 jours 28 jours 
ÉPROUVETTE N° 5 ra 8 2 13 16 
200021 2021 322228 3025537 SpA ail) 29 29 
Valeurs individuelles 82. 29114348 -32 1.38 DST Sh 357 32) ee 
du 295-233 IZ 3026 39 030 SEA 30,731 
ee 34) 34 11,728 39 029.32 03867 350 305 37 AO 
31.028 200032 SS 0) SS Y 36 34 SU EEE 
Moyenne des valeurs (I. S.) | 31,1 34,9 | 30,7 34,6 | 29,4 33,3 | 35,1 38,6 | 33,6 37,2 | 30,4 34,3 
Ecart quadratique 10,4 % 12,57% 8,2 % 5,28 Y, 7,82 Y, A 
AGE 90 jours 186 jours 
ÉPROUVETTE N° 11 17 20 4 12 
36 36 38 34 31.34 38 42 SO rad 2, 
Valeurs individuelles 34 37 36 35 36 37 39 4 39 4 
du Bit OT SN LS SONES O 43 40 40 40 
scléromètre 36 39 34 37 AREA 44 38 44 45 
36 44 35 36 SO. 4 42 37 43 46 
Moyenne des valeurs (1. S.) | 37,2 40,7 | 35,8 39,3 | 36.8 40,3 | 40,4 43,7 | 41,6 44,9 
Écart quadratique 120% 4,1%, 5,54 Y, 5,84 Y, 71,3 % 
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Série : Essais et Mesures (34). 


4° — Indices sclérométriques sur báti de flexion 


AGE 3 jours 7 jours 
EPROUVETTE N° 1 3 10 6 9 15 
19240617 1900014 122013 230723 Are OZ 
es au 1a | 16, 14 14 140023, 227028598 1020 ° 25 
du 132019 132216 15 14 28 120 20 24 2072023 
sclérométre 130513 144 16 14 145 22 20 22019 20 18 
14 14 13 13 14 14 1975220 24 22 22° 30 
Moyenne des valeurs (I. S.) | 13,4 17,8 | 14,1 18,5 | 13,9 18,3 | 22,0 26,1 | 21,9 26,0 | 22,8 26,9 
Ecart quadratique A A 6,26 % 11,029, 6,94 % 16,73% 
AGE 14 jours 28 jours 
EPROUVETTE N° 5 a 8 2 13 16 
EZ DUT 287730 35 1090 34 35 30 29 
Valeurs individuelles O a2 27.29, (ee Ge a ya Ue ba ng 
du 34 29 200529 LIZA 397732 322530 30 30 
By ieee 00 32 9629 830 7 439: HOB) 36%, 32, 1 3510.34 15200030 
ZO 30 30 30230 36 34 Sana 30 29 
Moyenne des valeurs (1. S.) | 29,9 33,8 | 29,5 33,4 | 28,7 32,6 | 35,0 38,5 | 34,0 37,6 | 30,5 34,4 
Écart quadratique 11250, ANA 6,34 %, 6,45 % 11. Dod. ey 
AGE 90 jours ; 186 jours 
Sr] 
ÉPROUVETTE N° 141 17 20 4 12 
STD 33 36 34 33 41 45 42 40 
Valeurs individuelles 360239 30.38 35 42 43 43 44 43 
du 29." 36 37.. 32 30 Ol 42 42 44 44 
6 N 301138 34 44 3974830 39 40 45 42 
sclérométre 
390.39 36 30 35 0004 40 40 42 46 
Moyenne des valeurs (I. S.) | 37,0 40,5 | 35,0 38,5 36,0 39,5 | 41,5 44,8 | 43,0 46,1 
Écart quadratique 4,4 %, 12,0 % 1.509, 4,43 % 4,3 % 
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Annales de l’Institut Technique du Bâtiment et des Travaux Publics — 


50 — Indices sclérométriques sur plancher béton 


N° 95, novembre 1955. 


AGE 3 jours 7 jours 
ÉPROUVETTE N° 1 3 10 6 9 15 
14 14 LO 13 14 19 24 1690025 AVAL A 
Valeurs individuelles 14 14 14 16 14 16 26. 19 72% 20 25 18 
du 14 14 14015 15 14 HO 18 RA 24 1025 
tre 16 14 LLO 14 16 24 520 AZ 220 
44.0415 14 14 14 45 100027 DA 20 23 20 
Moyenne des valeurs (I. S.) | 14,3 18,7 | 14,3 18,7 | 14,5 18,9 | 20,8 24,9 | 21,9 26,0 | 23,5 27,6 
Ecart quadratique 4,69 %, 6,57 % 6,69 Y, 14,27 % | 10,82% | 11,87% 
AGE 14 jours 28 jours 
ÉPROUVETTE N° 5 a 8 2 13 16 
ARS A0) 228 AZ O 34, 31 30.536 30 32 
Valeurs individuelles 38,237. DTA 98. OT Be RA 130: 1.733 53000 MN 
du N) 202890 30230 ST 35 3902.35 SORTE 
Lk AE 30.827 | 920, 27.1 307 211095 Ba SS 3274 MS 
200028 Par 32, 30 34 LS 34 36 30 “sav 
Moyenne des valeurs (I. S.) | 28,6 32,5 | 28,8 32,7 | 29,0 32,9 | 34,1 38,7 | 34,6 38,2 | 31,1 34,9 
Ecart quadratique 5,34 Y DIR 7.9038 3,60 % 6,93 % 53100 
AGE 90 jours 186 jours 
ÉPROUVETTE N° 11 17 20 4 42 
35 36 355038 ish) 94 35 40 43 39 
Valeurs individuelles 
SOS 36 34 SOTO Y 40 40 46 39 
du SONES 66) O 372.89 43 39 47 43 
scléromètre 38 36 38 38 36.788 42 42 40 42 
04 40 35 BO Wal, 40 40 41 46 
Moyenne des valeurs (I. S.) | 36,4 39,9 | 36,2 39,7 | 36,6 40,1 | 40,1 43,4 | 42,6 45.7 
5 2 > 
Écart quadratique 4,25 % 6,07% 3:10.05 9,49 % 6,92 % 
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Indice sclérométrique I. S. 


: pi Fic, 12, — _Relation entre Pindice sclérométrique I.S. et la 
résistance à la compression sur cubes R¿. — Résultats obtenus 
avec ciment C. L. K. 160/250. 


Ry = 


350 =" 
Y) 
1 ®| 
4 
/ 
1 A 


300 


6° — Ensemble des résultats de la série III 


Ped RESISTANCES 
250 PAGO lo Des |A LA COMPREs-| INDICES de ne 
7 / EPROUVETTES OR SCLÉROMÉTRI- | D'ÉLASTICITÉ 
SE ay fey A R, EN kg/cm? QUES E, EN kg/cm? 
a x zer 1 83 19,75 224 570 
/ 2 282 37,4 365 540 
ZO 3 84 18,8 225 050 
150 Bye 4 429 45,0 392 080 
| Fa 5 247 33,1 326 140 
| 6 158 ZO 281 000 
| 100 a 7 204 31,0 313 845 
ay 8 201 32,8 322 320 
| 9 156 27,0 277 335 
| 15 20 25 30 35 40 45 10 91 19,55 221 230 
11 344 38,0 385 855 
12 427 45,2 402 520 
13 266 36,3 364 800 
14 
15 150 27,45 276 900 
16 252 35,25 357 080 
200 000 17 358 39,35 382 700 
18 éprouvette fissurée 
19 
20 328 39,2 380 455 | 
| 
150.000 
<— Fic. 13. — Relation entre Pindice sclérométrique I. S. et le module 
| d'élasticité dynamique sur prismes En. — Résultats obtenus 
avec ciment C. L. K. 160/250. 
100 000 


RÉSULTATS DES ESSAIS 


Série IV. — Ciment à haute résistance initiale 


50 000 


H.R.I. 315/400 


1° Essais sur béton frais 


eau 


Pe = 0,45 


= Slump-test = 0,80. 
ciment 


— 1159 — 


Annales de l’Institut Technique du Bâtiment et des Travaux Public 


s — N° 95, novembre 1955. 


20 — Indices scléro 


(Mesures effectuées suivant 


L’eprouvette est maintenue entre les deux 


AGE 3 jours 
ÉPROUVETTE N° d'y 12 . 13 
371224530 StI ale 40 38 31.0988 34 . 38 A637 
Valeurs individuelles SORA 30,55 So ISO 30%. 38 38 43 
du 34 40 SOMO 38 38 36 36 35.04.36 ES O 
sclérométre 38 38 308.30 44 35 40 37 380036 28 46 
3907 38 sts 0 SITAS SIS 36 40 44. 40 
Moyennes des valeurs (I. S.) 3750 36,3 39,3 35,9 36,7 39,0 
Écarts quadratiques 5,40 % 3,44 % 9,82 % Doit 4,81 % ADD 
Moyenne I. $. 36,7 37,9 37,9 
AGE 7 jours 
ÉPROUVETTE N° 5 11 14 
Br 41 50 39 37 41 . 40 44 46 39 40 42 4 
Valeurs individuelles 30 36 15037 BID) eat 301.337 38 47 35 36 
i du JLS 2 37 38 330259 45 40 3030 Da 
sclérométre 40 36 48 45 39 36 51050 41 44 A1 223% 
36 42 40 40 41736 37 441 44 38 38 36 
Moyennes des valeurs (LS) 37,5 40,5 37,5 10.0 40,5 37,5 
Ecarts quadratiques 15,86 Y, 9,79 % 7,94 Y, 9,28 % 8,57 % 1,61 Y 
Moyenne I. S. 39 0 38,8 39,0 
, 
AGE 14 jours 
ÉPROUVETTE N° 4 10 20 
Ber" 40 43 47 47 45 : 40 39 46 44 
Valeurs individuelles 42 42 45 44 43 44 41 40 43 a 0 in 
e du 43:49 40 . 42 42 42 45 38 46 44 39) F238 
sclerometre 41 41 40 47 42 44 39 41 43 46 49 SAD 
4244 43 43 43 45 41 44 45 45 38 43 
Movennes des valeurs (I. S. | 5 à 
ere oes ) Me, eee 43,0 41,5 44,2 39,7 
TR 16 % 3,64 % 6,56 % 297% 4,90 % 
Moyenne I. S. ry 
y 42,7 42,2 42,0 
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métriques sous presse 
les indications du constructeur) 


plateaux d'une presse de compression 


Série : Essais et Mesures (34). 


AGE 28 jours 
ÉPROUVETTE NO 2 8 19 
43 44 44 40 45 44 44 40 46 44 48 46 
Valeurs individuelles 48 43 44 40 46 42 .| 42 46 48 44 47 46 
du 43 42 42 46 44 41 46 44 48 42 48 46 
sclérométre 43 44 44 40 43 43 43 48 42 47 50%, 50 
45 45 48 45 43 46 45 45 46 42 48 47 
Moyennes des valeurs (I. S.) 44,0 4959 43,7 44,3 44,9 47,6 
Écarts quadratiques 3,86 % Gans, 3,74 % 5:40.07 DS 3,169, 
Moyenne I. S. 43,7 44,0 46,2 
AGE 90 jours 
EPROUVETTE N° 4 15 16 
48 46 46 48 48 50 46 49 48 50 49 50 
Valeurs individuelles 46 50 52 48 50 47 51. 49 48 46 49 53 
du 47 .50 47 47 49 48 50 51 5027250 53 49 
sclérométre 46 49 46 47 51482 47 50 48 52 48 52 
47 49 46 50 47 50 50 50 48 48 49 52 
Moyennes des valeurs (I. S.) 47,8 47,7 49,2 49,3 48,8 50,4 
Écarts quadratiques 3,38 % 4,07 % 3,42 Y, 3,31, 3,45 % 3,86 % 
Moyenne I. S. 47,8 49,3 49,6 
AGE 178 jours 
ÉPROUVETTE N° LT 18 
50 50 52 ‘55 oie got 51: 87 
Valeurs individuelles 48 52 51 46 48 49 SL MDT 
du 50 52 56 56 LRO 50 50 
scléromètre 507 052 59 4 55. 49 DATA 
54 50 50 45 52. 52 48 50 
Moyennes des valeurs (1. Se) 50,8 Dood 50,9 49,7 
Ecarts quadratiques ae 8,60 % 3,86 % 8,16 % 
Moyenne I. $. 51,5 50,3 
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Annales de l’Institut Technique du Bâtiment et des Travaux Publics — N° 


30 — Indices sclérométriques sur caoutchouc mousse 


95, novembre 1955. 


AGE 3 jours 7 jours 
EPROUVETTE N° 7 12 13 5 11 14 
32. 30 31-029 27. 28 32 34 DA 32 32 42 
Valeurs individuelles 34232 1.2928 01.890 2721. 320730 734 "36 | ara 
du 29 + 34 29 26 Sore 32. 38 2100 36 42 
ahh ake 
scléromètre da 52 29 33 28 30 42° 50 AR) 
31 30 21.035 30029 35 44 33 34 40 30 
Moyenne des valeurs (I. S.) | 32,8 37,4 | 29,6 33,5 | 29,5 33,4 | 34,9 38,4 | 32,8 36,4 | 36,0 39,5 | 
Écart quadratique 43,0 9.1924 6,8160 14,06 % ad DA 13,08 %, 
AGE 14 jours 28 jours 
ÉPROUVETTE N° 1 10 20 2 8 19 
41 38 SUISSE DOS 39 40 40 44 41 40 
Valeurs individuelles 40: 45. 1.38: 42 | 41 40.1 738.40 0407) 40 | 405 4 
du 42 43 42 38 40 36 40 40 42 43 39 7339 
ER AS. 43 514270370403 "38 [42:44 42543 |, AOS 
43 40 38 39 38 40 42 42 40 40 42 38 
Moyenne des valeurs (I. S.) | 42,0 45,1 | 39,1 42,6 | 38,8 42,3 | 40,7 44,0 | 41,4 44,7 | 40,0 43,3 
Ecart quadratique 5,38 %, 31% 5,04 Y, 4,32 % 3,79 Y, 31% 
AGE 90 jours 178 jours 
ÉPROUVETTE NO 4 15 16 ay 18 
48 46 47 45 43 44 47 50 44 47 
Valeurs individuelles 42 4 | 46 43 | 47 46 |'43 47 | 46. 46 
du 44 43 43 44 46 47 42 46 49 45 
Beleronietre 45 48 44 42 45 46 46 45 50 44 
48 45 46 46 43 44 47 49 92 49 
Moyenne des valeurs (I. S.) | 45,3 48,3 | 44,6 47,7 | 45,1 48,1 | 46,2 49,2 | 47,2 50,2 
Écart quadratique Ban 3,67.% 33105 Laos 9,12 %, 
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a ¿a 


Série : Essais et Mesures (34). 


4° — Indices sclérométriques sur käti de flexion 


an 
AGE 3 jours 7 jours 
EPROUVETTE N° i 12 13 5 11 14 
33 34 ZO 20 36 29 IO SAS 36 34 
Valeursändividuelles O E as vet 35.35 |) gas 3401327. 6 
du Ep CAT 2100025 291528 3417550 O 20 30 34 
scléromètre 33725 200027 DIET 34 37 36 29 38 30 
29 1.32 JUE O 22) 252830 94 37 3034 
Moyenne des valeurs (I. S.) | 31,2 35,0 | 29,0 32,9 | 29,4 33,3 | 34,1 37,7 | 33,6 37,2 | 34,2 37,8 
Ecart quadratique 8,1 % 8,72 Y, 9,89 Y, 9,29 Y, 10,59 Y, 8,47 Y, 
AGE 14 jours 28 jours 
ÉPROUVETTE N° 1 10 20 2 8 19 
37 41 39742 SS 45 44 42 42 36 38 
Valeurs individuelles STE Beats 38 SON Ad: 42 01403046 15 AD ede 
du 40 35 395285 40. 37 42 40 46 44 37 40 
E A 30 A A AO NBG 1 4270 41 140,38 4-43. 43. 30788 
40 42 35 7,34 A oD 40 42 39 40 38 36 
Moyenne des valeurs (I. S.) | 38,9 42,4 | 38,2 41,7 | 39,0 42,5 | 41,7 45,0 | 42,7 45,8 | 38,3 41,8 
Écart quadratique 5,86 Y, 7,48 Y, 6,2 9, 5,29 Y, 5,33 % 6,03 Y, 
AGE 90 jours 178 jours 
ÉPROUVETTE N° 4, 15 16 17 18 
44 46 43 43 46 50 46 45 
Valeurs individuelles 47 45 44 42 Ae 246 47 AA | 
du 46 48 47 44 47 48 46 48 
i 4 | 
scléromètre 44 44 41241 48 50 49 9 | 
48 43 45 45 49 49 50 47 | 
Moyenne des valeurs (I. S.) | 45,5 48,5 | 44,7 47,7 47,8 50,7 | 47,0 50,0 
Écart quadratique 3,89% AUT 3,64 Y, 4,05 % 
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50 — Indices sclérométriques sur plancher béton 
AGE 3 jours 7 jours 
ÉPROUVETTE N° 7 12 13 5 a4 14 


3 301 29.8254 ade ae 33 | 301082 NS RUE 
Valeurs individuelles 34. “32 1-30 "30 | 33.36.32 88 "| 48 30 [240432 

du 34:30. 1.3330 [85 28. AP 0337, ]..020: 80 je ERAS 
32:34. | 30 32 1:20 83 ad AZ | 323,29: (a 
30: 34 | 30 31 | 34 27.1 33 30 | a3 24 |:34 6 


sclérométre 


Moyenne des valeurs (I. S.) | 32,2 36,0 | 30,6 34,5 | 31,0 34,8 | 34,0 37,6 | 31,3 35,1 | 33,8 37,4 


Ecart quadratique 5,4 % Dar 12,51%, 40,26 9% 24,12% 13,78 % 
AGE 14 jours 28 jours 
ÉPROUVETTE NO 1 10 20 2 8 19 q 


46 40 42 42 39, 4539 40 42 40 38 40 40 


Valeurs individuelles 39 40 47 42 44 40 38 44 42 42 38 42 
du 45 39 41 39 38 39 | 42 40 42 44 42 44 
SR 39 49 46 40 | 42° 42 40 38 46 43 40 38 


31398 40 39 397244 39 40 38 44 39 42 


Moyenne des valeurs (I. S.) | 40,5 43,8 | 44,8 45,0 | 40,0 43,3 | 40,3 43,6 | 41,9 45,0 | 40,5 43.8 


Écart quadratique 12 oh 6,98 Y, Be Re 4,66 % 0,2%, 4,69 Y, 
AGE 90 jours 178 jours 
EPROUVETTE N® 4 15 16 17 18 

44 42 43 45 44 46 48 46 

Valeurs individuelles AA AS 42 47 46 47 46 48 

du 47 47 47 43 45 42 50 50 

lente 48 46 45 44 47 44 45 49 

43 _42 43 45 49 50 44 47 

Moyenne des valeurs (I. S.) | 44,8 47,8 44,4 47,5 | 46,0 49,0 | 47,3 50,3 
Écart quadratique AIT 3,85 % 5,26 97 4,33.%, 
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Indice sclérométrique I. S. 


Ei 


a 


Fic. 14, _— Relation entre Pindice sclérométrique I. S. et la résis- 
tance a la compression sur cubes Re. — Résultats obtenus avec 
ciment H. R. I. 315/400. 


6° — Ensemble des résultats de la série IV 


RESISTANCES 
ye pest lA LA? COMPRES: - INDICES „MODULE _ 
EPROUVETTES SION SCLEROMETRI- | D ELASTICITE 
R, EN kg/cm? as Ey EN kg/cm? 
1 430 42,7 400 230 
2 476 43,7 443 975 
3 
À. 4 545 47,8 421 950 
5 385 39,0 397 510 
6 
7 298 36,7 355 305 
25 30 35 40 45 50 8 465 44,0 421 850 
— 9 
10 429 42,2 402 630 
11 SEEN 38,8 398 000 
12 281 37,5 365 061 
13 302 37,9 366 642 
14 Soi 39,0 399 015 
AE er 15 540 49,3 427 175 
62320 16 512 49,6 432 480 
17 529 5155 433 615 
18 937 50,3 428 590 
19 454 46,2 420 535 
20 432 42,0 409 331 
~— Fyc. 15. — Relation entre l’indice sclérométrique I. S. et le module 
d’élasticité dynamique sur prismes Ey. — Résultats obtenus avec 
ciment H. R. I. 315/400. 


25 30 35 40 45 50 


RESULTATS DES ESSAIS 
Série V. — Superciment 355/500 


10 Essais sur beton frais 


eau 


— = 0,46 Slump-test = 1,20. 


ciment 
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Annales de l’Institut Technique du Bâtiment et des Travaux Publics — N° 95, novembre 1955. 


2° — Indices sclero 


(Mesures effectuées suivant 


L’éprouvette est maintenue entre les deux 


AGE 3 jours 
EPROUVETTE N° 13 14 15 16 
36-38 1.36 42.1 87.46 | 40 2301380738 | 37 38.) 34, 4014470542 
Valeurs individuelles 37. 40 | 44. 30 | 37 .37| 38 34 | 44 :39| 37 38 | 46 36 | 34. 48 
du 49.7 381-3636 1:30, %37 | 407401 42-2395 00032 4,37: AUDACIA 
sclérométre 37-0230 4307) > 359" 36 35 (1467 36:35 038 198.7 42.71.7387 RARES 
40 -"386:1,36-"36,1:43--45 +38. 3890| 4% 37 39" 42 1-53. 46 TO 
Moyennes des valeurs (I.S.) 38,3 37,0 38,3 38,0 39,2 39,3 40,9 41,6 
Ecarts quadratiques 5,08% 110,50 9% 112,85 %, 1: 1109097) 6,88 9, oh 119359 1-44,09 PEAR RS 
Moyenne I. S. 37,65 38,15 39,25 41,25 
AGE 7 jours 
EPROUVETTE NO 10 hi 
| 
34 42 46 44 A SE SONAS 44. 36 42.536 
Valeurs individuelles 822236 48 40 44 42 40 47 40 37 40 36 
du 38 39 43 46 ADA 33 44 4070732 ASIS 
| sclérométre 41 45 44 38 34 42 ASA 41 42 47 40 
41 44 54 49 37 45 41 38 40 39 44 38 
Moyennes des valeurs (I. S.) 39,2 45,2 39,8 39,6 39,1 40,5 
Écarts quadratiques 10,80 % 10,197% 9.60.97 10,66 % 8,64 % 9,61 % 
Moyenne I. $. 42,2 39,7 39,8 
| AGE 14 jours 
EPROUVETTE N° 12 17 19 
43 37 42 41 47 45 42 
Valeurs individuelles 46 45 46 46 46 42 2 de re 5 
N du 46 50 42 48 44 43 40 40 39 48 | 
sclérométre 38.38 40 42 47 46 42 38 44 44 
| 50 40 44 44 54 49 50 46 49 43 
| re a (TRS) 43,3 43,2 46,3 41,8 43,5 
quadratiques 11,26. % ERA 7,34 % 9,07 © 10,79 Y, 
Moyenne I. S. 5 
| y S 43,3 44,75 42,65 
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Serie : Essais et Mesures (34). 


metriques sous presse 


les indications du constructeur) 


plateaux d'une presse de compression 


AGE 28 jours 
ÉPROUVETTE N° 8 18 20 
46 44 40 50 44 44 48 50 50 50 48 50 
Valeurs individuelles 50 41 48 50 46 40 44 48 44 48 48 45 
du 46 46 48 50 44 46 52 48 50 45 50 50 
sclérométre _ 46 47 49 48 46 48 49 40 48 44 49 44 
46 47 52 49 45 46 47 43 47 48 40 47 
Moyennes des valeurs (I. S.) 45,9 48,4 44,9 46,9 47,4 47,1 
Écarts quadratiques 4,97 % 6,61 % 4,74 Y, 7,61 % 4,99 Y, 6,89 Y, 
Moyenne I. S. 47 15 45,9 47,25 
AGE 90 jours 
ÉPROUVETTE N° 4 7 9 
50 54 46 48 48 49 56 50 47 49 48 50 
Valeurs individuelles 58 52 50 48 52 54 52 53 47 47 44 50 
du 52 50 49 52 48 53 aL 49 46 52 46 
sclérométre 51 54 48 50 AT 55 50550 47 49 48 51 
54 5) 50 52 47 50 s1 53 50 49 48 40 
Moyennes des valeurs (I. S.) 53,0 49,3 50,3 D250 48,0 47,7 
Écarts quadratiques 4,10.% 3,82 % 5,9359 417002 20% 1,9395 
Moyenne 1. S. 51,15 51,3 47,85 
AGE 201 jours 
ÉPROUVETTE N° 5 6 
54 49 537799 52. 050 53, oft 
Valeurs individuelles 53 53 52 50 50 52 58 54 
du 56 50 52 54 50 50 60 56 
scléromètre 51 52 52 93 5217.52 57 53 
56 55 50 53 55 52 56 56 
Moyennes des valeurs (I. 5.) 52,9 52,6 51,5 55,4 
Écarts quadratiques 4,58 % 3,31 Ye BOT 4,82 % 
Moyenne I. S. 52,7 53,45 
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Annales de l’Institut Technique du Bâtiment et des Travaux Publics — N° 95, 


hövembre 1955. 


30 — Indices sclérométriques sur caoutchouc mousse 


AGE 3 jours 7 jours 
EPROUVETTE N° 43 14 15 16 1 10 
30 34 34 42 32 30 37-35 49 43 32 45 
Valeurs individuelles 3073811 33% 034 32 132 38 40 || 43. 32 33 1188 
du 32.536 36 38 34 32 BB ol 43 35 37 . 36 
APR EU 30 40 IO O: 40 28 42 36 42 34 ie 44 
30 34 32% 38.7788 32.033 40 40 38; 39 
Moyenne des valeurs (I. S.) | 33,4 37,0 | 35,0 38,5 | 33,6 37,2 | 36,8 40,3 | 40,1 43,4 | 38.0 41,5 
Écart quadratique 10,94 % 10,1 % 11,3% 3.18: 12,19% 10,15. % 
AGE 7 jours 14 jours 28 jours 
ÉPROUVETTE N° 11 12 i 19 8 18 
41 37 38 41 44 45 39 40 42 30 43 42 
ae trado ies 44 44 | 44 46 | 41 44 | 46 42 | 46 50 | 47 49 
du 39 46 40 40 45 45 36 47 45 43 43 40 
Dee 420542 1,42 46, 45 34 Aa 461-4645 Wenn 
46 36 SH 50 43 43 47 46 43 39 40 45 
Moyenne des valeurs (I. S.) | 41,4 44,7 | 42,1 45,2 | 42,9 46,0 | 43,3 46,4 | 42,9 46,0 | 44,1 47,2 
Écart quadratique 8,22 Y, 9,59 Y, 7,88 Y, 8,91 % || 12,55 Y, 6.36 Y, 
AGE 28 jours 90 jours 201 jours 
EPROUVETTE N° 20 4 X. > 5 6 
43 46 46 42 44 50 44 46 45 4) 55 49 51 
Valeurs individuelles AG dr: 42 48 14 3:49 47 4 49 go gy eat 
du 49 46 44 49 48 47 49 44 50 50 A 
sclérométre 46 42 48 42 47 44 42 47 54 54 SS) 
40 42 | 44 47 | 42 49 | 46 46 | 56 46 | 54 49 
Moyenne des valeurs (I. S. 
y y ws (1.5) [44,8 47,9 | 45,2 48,2 | 464 49,4 | 45,3 48,3 | 511 53,9 | 50,9 53,7 
cart quadratique 6,47% | 6,06 % 5,85 % | 4,99 Y, 7,34 Y, 3,97 Y, 
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Serie : Essais et Mesures (34). 


40 — Indices sclérométriques sur bäti de flexion 


AGE 


3 jours 7 jours 
EPROUVETTE N° 13 14 15 16 4 10 
JAS Y 38 30 30 30 AOS ll 40 39 DIO 
Valeurs individuelles SO NAME as 56. ss ao. Wo 35038 0 87:33 
du 38 30 34 38 34: 30 28 34 isle LOT 36 34 
scléromètre 34730 35 36 36 24 36 38 40 40 40 41 
38 32 32 36 Sil) i a 40 28 34 44 38 40 
Moyenne des valeurs (I. S.) | 33,4 37,0 | 34,7 38,3 | 30,6 34,5 | 34,7 38,3 | 38,1 41,6 | 37,3 40,8 
Ecart quadratique 9,38: Y% 149%, 41.959, 13,85 % 8,34 % RITA 
AGE 7 jours 14 jours 28 jours 
EPROUVETTE NO 11 12 ATi 19 8 18 
ak E 400052 39 43 50 4 47 43 44 30 
Valeurs individuelles BO 1387 1 0840 2480] 39.420 1.849. 441049 042 467039 
du 37 30 47 48 AS 42 46 43 43 47 38 
Ps A 430037 [| 44 20 | 40 45 | 46 47. | 48 39 | 46> 2 
35 42 38 43 44 AA 42 45 44 42 40 45 
Moyenne des valeurs (I. S.) | 37,4 40,9 | 44,0 47,1 | 44,5 44,8 | 44,8 47,8 | 43,3 46,4 | 41,7 44,9 
Écart quadratique 41,215 12,26 % 6,64 % 7,64 % 5,96 % 12,43-% 
AGE 28 jours 90 jours 201 jours 
EPROUVETTE N° 20 4 7 9 5 6 
43 +42 44 47 42 49 46 42 48 49 48 52 
Valeurs individuelles 47 49 49 44 | 46 48 | 48 48 54 48 50 54 
du 49 45 44 42 48 50 44 49 52,0 od 56 6 
42, 51 53 45. 46 
O metro 43 38 48 42 48 42 47 
Weis | 49 49 47 46 46 48 55.7452 49 49 
Moyenne des valeurs (I. S.) | 43,5 46,6 | 45,8 48,8 | 46,6 49,6 | 46,0 49,0 | 51,6 54,3 | 50,9 53,7 
‘Ecart quadratique 9,46 % 6,32 %, 5,82 % 6,06 Y, 4,93 % 9,14 Y, 
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50 — Indices sclérométriques sur plancher béton 
AGE 3 jours 7 jours 
EPROUVETTE N° 13 14 15 16 1 10 
28 34 | 30 31 | 32 28 | 35 #31 | 40 34 | 35 38 
Valeurs individuelles 3088 | 40.30 130726128, 34 84 BB as 
du 38. 30 36 35 30 1820030 134 40 39 41 46 
en Ja 196) 230 ae IR A 34 42 40 40 
27 34 28 28 25020 31. 734 ALS ES 35 42 
Moyenne des valeurs (I. S.) | 33,3 36,9 | 33,0 36,6 | 29,6 33,5 | 33,7 37,3 | 38,1 41,6 | 39,5 43,0 
Écart quadratique 12:82.%, 12539 10,46 Y, 11501: 8,24 Y, 9,49 % 
AGE 7 jours 14 jours 28 jours 
ÉPROUVETTE N° 11 12 17 19 8 18 
42 30 33 54 43 41 36 40 42 42 42 46 
Valeurs individuelles 41.39.36 43 1:50 45 |. 44 42 || 50/47 ¡AA 
du AO 44 46 48 43 42 42 42 45 44 48 
as tar 43 37 | 47 46 | 44 44 | 40 42 | 45 45 | 45 4 
AA 36 52 40 43 44 395339 AA 43 43 34 
Moyenne des valeurs (I. S.) | 39,3 42,8 | 44,1 47,2 | 44,2 47,3.| 40,6 43,9 | 44,2 47,3 | 43,8 46,9 
Écart quadratique 13,99 % 14519208 6,47 % SARA O29 9%, 8,86 % 
AGE 28 jours 90 jours 201 jours 
EPROUVETTE N° 20 4 N 9 5 6 
43 42 46 49 48 42 48 46 A Al Gee oy 
Valeurs individuelles 4 50 5A ek 44 48 49 47 49 55 49 50 
du 44 48 49 47 44  -48 47 44 AT 52 55 49 
sclérométre 45 36 48 48 50 46 42 44 o2 50 54 48 
39 40 42 48 46 44 42 48 53 46 53) £0 
Moyenne des valeurs (I. S.) | 42,8 45,9 | 46,5 49,5 |. 46,0 49,0 | 45,7 48,7 | 51,3 54,0 | 50,7 53,5 
. . E ? 
Écart quadratique INT 3,19% e 5,56 Y, 6,23 VA 5,26 %, 
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550 


500 


450 


400 


| 350 


300 


<— Fic. 16. — Relation entre Pindice sclérométrique I. S. et le module 
d’élasticité dynamique sur prismes Ey». — Résultats obtenus avec 
superciment 355/500. 


6° — Ensemble des résultats de la serie V 


RESISTANCES 
wo Des A LA compres-| PNPICES E 
EPROUVETTES SION SCLEROMETRI- | D ELASTICITE 
R, EN kg/cm? QUES E, EN kg/cm? 
1 350 42,2 388 260 
2 
3 
4. 447 51,15 430 850 
5 549 52,15 430 220 
6 577 53,45 429 620 
de 426 51,3 427 780 
8 367 47,15 411 640 
9 407 47,85 426 145 
10 351 39,7 389 935 
11 354 39,8 387 315 
12 374 43,3 385 760 
13 273 37,65 364 050 
14 276 38,15 362 610 
15 295 39,25 362 650 
16 266 41,25 368 760 
17 394 44,75 
13 377 45,9 403 295 
19 394 42,65 402 815 
20 390 47,25 409 570 
<— Fic. 17. — Relation entre Pindice sclérométrique I. S. et la résistance 
à la compression sur cubes Rc. — Résultats obtenus avec 


‚superciment 355/500. 
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550 


500 


450 


400 


350 


250 


Résistance à la compression sur cubes R. (kg/cm?). 


200 


Ciment Portland C. P. A. 


150 - : Ciment Portland C. P. B. 


Superciment 355/500 


Indice sclérométrique I. S. 


Fic. 18. — Relation entre l’indice sclérométrique I. S. et la résistance a la compression sur cubes R.. 
sur Pensemble des ciments. 
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250/315 : 
250/315 
Ciment de laitier au clinker 160/250 : 


5 Ciment H. R. I. 315/400 


— Résultats obtenus 


Serie : Essais et Mesures (34). 


550 - 


500 


450 


400 


350 


300 


250 


Résistance à la compression sur cubes R¿ (kg/cm?). 


200: 


150 


100 


Courbes. 


20 : 25 30 35 40 45 50 
Indice sclérométrique |. S. 
CDN IE SER Ca MOYENNE QD: C.L'K.ù— £2 C.P.B. .— Fi: SUPER. 
Fic. 19. — Relation entre l’indice sclérométrique I. S. et la résistance à la compression sur cubes R.. 
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450000 


oe EL AS D D A 


\ 1,43727 
note 


28 870 


350000 


300 000 


Module d'élasticité dynamique sur prismes Ep (kg/cm?) 


Ciment Portland C. P. A. 250/315 


250000 Ciment Portland C. P. B. 250/315 


Ciment de laitier au clinker 160/250 


Ciment H. R. I. 315/400 


9% + + 


Superciment 355/500 


35 40 45 50 


Indice sclérométrique |. S. 


Fic. 20. — Relation entre l’indice sclérométrique I. S. et le module d’élasticité dynamique sur prismes En. — Résultats obtenus 
sur l’ensemble des ciments. 
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Module d'élasticité dynamique sur prismes En (kg/cm?). 


Série : Essais et Mesures (34). 


350000 


250000 RU D: — 
E/fr 
200000 
15 20 25 30 35 40 45 50 
Indice sclérométrique I. $. 
CAER A IG PA. —~ Chr CG, P. Bt — Ds SUPER...— Es CL Ki — F : MOYENNE 
Fic. 21. — Relation entre Pindice sclérométrique I. S. et le module d’élasticité dynamique sur prismes Ep. 
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Résistance à la compression sur cubes Re (kg/cm?). 


200 


150 


100 


15 20 25 30 35 40 45 50 


Indice sclérométrique I. S, 


Courbes — A: SCHMIDT, “Bo: DAWANCE. — Cc: BELTIERSI EHE: CHEFDEVILLE 


¥ oe ae En 
Fic. 22. — Relation entre Pindice sclérométrique I. S, et la résistance à la compression sur cubes R,. — Différentes solutions proposées 
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450 


300 


250 


Résistance à la compression sur cubes Ry (kg/cm2). 


#4 


200 q 


150 


+ Sur caoutchouc mousse 


Sur báti de flexion 


100 + 
f Sur plancher béton 


15 30 35 40 


A: + 20% de Re. — B: + 10% de Re. — C: —10 % de Ry. — D:— 20% de Re. 


Indice sclérométrique |. S. 


Fic. 23. — Résultats obtenus par la mesure de l’indice sclérométrique dans les conditions différentes de celles prescrites par le constructeur. 
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Les formules indiquées sur les figures qui précédent 
ne sont que des relations empiriques. Elles ont été 
choisies de maniére 4 ce que la somme des carrés 
des écarts entre les valeurs calculées 4 Paide de ces 
formules et les valeurs effectivement mesurées soit 
minimum. | 

A l’examen des résultats de ces essais, il apparait 
qu il existe une relation entre la valeur de l’indice 
sclérométrique et celle de la résistance a la compres- 
sion sur cubes. La relation entre ces deux valeurs 

ermet de tracer la courbe d’étalonnage de l’appa- 
reil pour les bétons considérés (agrégats de la Seine). 

Avant nous, M. PELTIER Directeur des services 
techniques du Laboratoire des Ponts et Chaussées 
et M. Dawance Chef de Service au Centre Expéri- 
mental du Batiment et des Travaux Publics, avaient 
expérimenté le sclérométre Schmidt. On trouvera 
figure 22 les courbes obtenues par ces expérimen- 
tateurs. 

M. PELTIER conclut ä une relation linéaire assez 
proche de la courbe représentant nos résultats. La 
courbe obtenue par M. DAWANCE coupe la nötre 
dans la région oú il a effectué ces essais et le manque 
de concordance pour les résistances faibles et trés 
élevées provient sans doute du fait que ces essais 
étaient peu nombreux et que les résultats n’étaient 
pas étalés sur une bande suffisamment large de 
valeurs. 

Les résultats obtenus avec les agrégats de la Seine 


sont tous trés éloignés de ceux obtenus avec les. 


matériaux suisses. Ces constatations confirment 
Pidée qui nous a fait entreprendre ces essais et nous 
indiquent qu'il y aura lieu de procéder á un étalon- 
nage toutes les fois que ce sera possible, et que cette 
précaution sera absolument indispensable toutes 
les fois que l’on aura employé un agrégat inhabituel. 

Les résuliats obtenus en mesurant l’indice sclé- 
rométrique sur des éprouvettes libres et reposant 
sur des supports très différents, montrent figure 23, 
que les points représentatifs obtenus ne s’éloignent 
pas sensiblement de la courbe d’étalonnage et il 
n'est peut-être pas téméraire de penser que cela 
indique que la méthode sclérométrique est appli- 
cable aux mesures sur les éléments des ouvrages 
sans erreur notable. 

Le peu de dispersion constaté dans la relation 
entre la valeur de l’indice sclérométrique et celle de 
la résistance, tient probablement au fait que nous 
avions à faire à des bétons de laboratoire, mis en 
place avec beaucoup de soin. Pour des bétons de 
chantier, ce rapport serait probablement moins 
précis et cela tiendrait au manque d’homogénéité 
entre les parties voisines de la surface et le corps du 
béton. 

En outre, des défauts internes qui auraient une 
grosse influence sur la valeur de la résistance, ne 
seraient que peu sensibles à la mesure sclérométrique 


qui n’intéresse que la couche voisine de la surface. 

Pour mesurer le rayon d’action du sclérométre, 
une nouvelle série d’essais a été exécutée. Des 
éprouvettes cubiques étaient remplies d’un béton 
composé, pour donner après durcissement une résis- 
tance assez faible. 

Sur la face encore fraîche de ces éprouvettes, une 
couche d’un béton de haute qualité était immédia- 
tement coulée pour que les deux couches soient 
adhérentes après durcissement. La couche du bon 
béton était d'épaisseur variable suivant les éprou- 
vettes. Elle: était parfaitement connue; on a fait 
varier cette épaisseur de 0,5 cm à 3 cm. 

Des cubes de chacune de ces qualités de béton 
étaient simultanément confectionnés avec les mêmes 
gâchées. L’ensemble était conservé dans le même 
milieu. Au moment des essais, on a mesuré l’indice 
sclérométrique des éprouvettes de chacun des bétons 
et celui des éprouvettes bi-couche. 


RÉSULTATS DES ESSAIS 


Résistance à la compression des bétons témoins 
au jour des essais. 

1° Béton support dosé à 300 kg de C.P.A. : R, 
moyen 239 kg /cm?; 

20 Béton des couches superficielles dosé à 400 kg 
de ciment alumineux : R, moyen 639 kg /cm?. 

Les résultats obtenus au tableau précédent, ont 
permis de tracer le diagramme représenté à la 
figure 24. 

On remarque sur ce graphique que les points 
représentatifs des cubes témoins limitent une bande 
à l’intérieur de laquelle se situent les points de 
mesures des éprouvettes bi-couche. Il est à remar- 
quer que même pour des couches de l’ordre du 
centimètre, l'influence du béton sous-jacent est 
très atténuée. Nous avons, à travers ces points, 
fait passer une courbe qui devrait représenter la 
variation de l’indice sclérométrique mesuré en fonc- 
tion de l'épaisseur de la couche superficielle. 

Cette courbe empirique est asymptotique à la 
valeur de l'indice correspondant à la couche de 
béton de surface. 

Le rayon d’action de l’appareil sera égal à Pépais- 
seur « h » de la couche superficielle qui rendra le 


terme correctif ;-—— 2 
h — 0,40 
sion des mesures. Dans notre cas, cette valeur sera 
de 3 cm. 

Cette dernière observation montre que si l’emploi 
du scléromètre permet de faire des mesures inté- 
ressantes de qualité sur des bétons homogènes, il ne 
peut convenir pour déceler les défauts internes 
dans les ouvrages, même si ces défauts sé trouvent 
à une faible profondeur de la face visible d’une 
construction. 


plus petit que la disper- 
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Valeurs des indices sclérométriques mesurés 


ÉPAISSEUR CUBES CUBES BI-COUCHE 
DE LA Poor TEMOINS 
COUCHE ESPERO DU BÉTON 
SUPERFICIELLE PU BETON COUCHE 
EN cm SOUS-JACENT | LE SURFACE 1 2 3 4 5 6 Moyenne 
0,5 25%. 46,2 37,9 41,1 40,6 31,9 35,8 37,8 BIS) 
| 
1.0 22 46,8 41,2 38,4 40,5 38,8 38,8 40,5 39,7 
4145 24,6 50,2 Oe 39,4 42,3 38,7 42,9 42,8 40,5 
2,0 24.6 49,5 40,8 + 44,9 48,9 46,8 44,0 44,8 45,1 
| 25 24,5 46,5 45,0 49,3 45,9 48,2 44,5 47,0 46,6 
| 
| 3,0 24,5 47,7 46,0 49,5 46,5 48,6 46,2 45,8 47,1 


an 
h? + 0,50 


id 
ES 


5 


Indice sclérométrique 


IS, — Indice de la couche superficielle 
ISG — Indice sclérométrique global mesuré 
IS, — Indice de la couche sous-jacente 


—— | 


10 


| 2 245 3 
| Epaisseur h de la couche superficielle (en cm). 


A. — Valeur moyenne de l'indice sclérométrique de la couche superficielle 1S, 
| B. — Valeur moyenne de l'indice sclérométrique de la couche sous-jacente 57 
I 
| 
| Fic. 24. 
| 
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[INSTITUT TECHNIQUE DU BATIMENT ET DES TRAVAUX PUBLICS 
SOCIETE DES INGENIEURS SOUDEURS 
ASSOCIATION FRANCAISE DES PONTS ET CHARPENTES 


«| 


1 
q 
is 


LE 


Annales de l’Institut Technique du Bâtiment et des Travaux Public 


s — N° 95, novembre 1955. 


PRÉSENTATION DU PRÉSIDENT BRILLIÉ 


L'absence de mon camarade Salmon, Président de la Société des Ingénieurs Soudeurs 
me procure le plaisir et l'honneur de me trouver ce soir aux côtés de M. Paul Lorin, pour e 
présenter M. Widman. Les ingénieurs soudeurs savent le plaisir que j'éprouve toujours a assi 
á leurs manifestations, depuis la fondation de notre Société, C'est d'autre part un honneur BER 
nous d'être accueillis par l'Institut Technique du Bâtiment et des Travaux Publics et 1'Associa e 
Francaise des Ponts et Charpentes dont les membres ont contribué au développement de notre 
industrie, par la confiance qu'ils lui ont témoignée dès ses débuts. 


C'est enfin, pour moi, à la fois, un plaisir et un honneur de vous présenter M. ars 
M. Widman a été pendant trente-trois ans le collaborateur, aux Chemins de Fer du Nord, de 
M. Cambournac, et vous savez tout l'intérêt que notre ancien Président de la Société des Ingenieurs 
Soudeurs a porté, au cours de sa carrière, à la soudure. J'ai encore le souvenir de l’accueil qu il 
m'a réservé, lorsque, jeune ingénieur à la Soudure Autogène Française, je lui ai rendu ma premiere 
visite, il y a bientôt plus de trente ans. 


C'est ainsi vous dire que M. Widman, qui était Chef des ouvrages d'art de cette Compa- 
gnie, a, dès ses débuts, été en contact avec des problèmes posés par la construction soudée. Son 
activité est orientée maintenant vers l'enseignement. Il y était bien préparé, en tant que technicien, 
par son passé, et en tant que professeur, par le cours dont M. Dautry l'avait chargé à l'École des 
Travaux Publics. 


J'ai confiance dans l'avenir, en pensant que les jeunes générations, qu suivent les cours 
de l'École Supérieure de Soudure Autogène, établissent leurs projets sous sa haute direction. Le 
titre même de la conférence de ce soir en est garant, car vous vous souvenez tous de l'état de nos 
ponts à la Libération. Ils témoignent de l'effort que vous avez fourni et de l'aide que nous vous 


avons apportée. 


RÉSUMÉ 


M. WIDMAN, après quelques indications numériques sur l’&qui- 
pement actuel ou prochain de la France en ponts soudés, énumère 
et commente les nombreux ponts-rails et ponts-routes construits 
depuis la Libération. 


M. ScHMID traite plus particulièrement des ponts d’Auvers- 
sur-Oise et de Pont-de-L’Arche. 


Le pont d’Auvers-sur-Oise est en poutres à béquilles de 62 m 
de portée et la dalle du tablier comporte un coffrage en tôle for- 
mant armature tendue d’une dalle en béton. L’espacement des 
poutres maîtresses des portiques est de 2,30 m et deux joints de 
chantier ont été prévus de part et d’autre d’une partie centrale 
de 42 m de longueur. 


Le pont de Pont-de-L’Arche sur la RN Paris-Rouen traverse 
en biais à 66° Eure et la Seine avec cinq travées de 55 m à 88 m 
de portée. Les poutres à âme pleine ont une hauteur d’äme 
variant de 1,20 m à 3,00 m et la dalle de tablier est en béton 
armé de 16,5 cm d’épaisseur. 


Enfin, M. WIDMAN commente les réalisationsde ponts soudés 
actuellement en cours d’exécution ou en projet et examine les 
raisons qui conduisent au choix de solutions soudées ainsi que 
les précautions à prendre dans le choix des matériaux, la concep- 
tion, l’exécution et le contrôle. 


SUMMARY 


Mr WIDMAN, after giving figures on the present and proposed 
erections in France of welded bridges, discusses the numerous 
road and rail bridges constructed since the Liberation. 


Mr ScHMip deals in particular with the bridges of Auvers-sur- 
Oise and Pont-de-L’Arche. 


The Auvers-sur-Oise bridge is of crutch beams of 203,40 ft 
span and the superstructure carries a sheet metal casing to form 
the reinforcement of the concrete slab. The spacing of the 
main girders of the gantries is 7,54 ft and two gantry joints are 
provided on each side of a central section 137,80 ft long. 


The Pont-de-L’Arche bridge on the National Route Paris- 
Rouen, crosses the rivers Eure and Seine at an angle of 66° 
on five spans from 180,44 ft to 288 ft. The main girders 
have a web height from 3,95 ft to 9,85 ft and the roadway is 
of reinforced concrete 6,299 in. thick. 


Finally, Mr WibmaN comments on welded bridges in course of 
construction or envisaged and examines the reasons for the 
adoption of welded structures. He also deals with the precau- 
tions necessary in the choice of materials, the design, the execu- 
tion and inspection and supervision. 


Les thèses et la méthode d’exposition adoptées par les conférenciers et les personnes qui prennent part aux discussions peuvent 
parfois heurter certains points de vue habituellement admis. Mais il doit ötre compris que ces thèses et discussions, 
Technique ne saurait prendre parti, ne visent en rien les personnes ni le principe des Institutions. 


à Pégard desquelles l’Institut 
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EXPOSE DE M. P. WIDMAN 


LES PONTS SOUDES EN FRANCE DEPUIS LA LIBERATION 


AVANT-PROPOS 


A s'en tenir a l'appellation géographique, et quelle que 
soit leur importance, le nombre total de ponts-rails et de 
ponts-routes existant actuellement en France et dans les- 


quels intervient le soudage en totalité ou en partie — il 
ne s'agit, bien entendu, ni d'ouvrages renforcés, ni 
d'ouvrages réparés — est de l'ordre de la centaine. Ils 


représentent, en fait, quelque cent vingt tabliers distincts. 


Il conviendra de leur ajouter dans un avenir très proche, 
un à deux ans environ, une dizaine d'autres ponts actuelle- 
ment en cours de construction ou d'étude. 


Une douzaine des ouvrages existants ont été construits 
avant la guerre ou terminés pendant l'occupation : sous 
la réserve ci-après, ils seront donc exclus de cette confé- 
rence. À l'exception du pont-route d'Ourscamps, dans 
l'Oise, détruit par faits de guerre, ils sont d'ailleurs toujours 
en service et donnent entière satisfaction. 


Plusieurs d’entre eux ont fait l'objet de conférences ou 
d'articles de revues techniques, dont nous aurons l’occa- 
sion de rappeler ultérieurement les noms et les numéros. 


Cette abondante documentation et l'excellent bulletin 
de santé que nous venons de publier sur les ouvrages 
antérieurs à la Libération justifient la limitation de cette 
conférence à ceux qui les ont suivis et dont la plupart ne 
sont pas ou sont peu connus. Il nous a cependant paru 
utile, avant de les aborder, de nous arrêter quelques ins- 
tants sur deux ponts qui, bien qu'anciens, s'inscrivent 
néanmoins dans la période que nous étudions par les 
réparations dont ils ont été l'objet. 


Victimes tous les deux, à la Libération ou après elle, 
de graves avaries étrangères au soudage, ils n'en conti- 
nuent pas moins leur service, l'excellent comportement 
des soudures et le succès des réparations effectuées 


x 


n’ayant pas peu contribué a augmenter la confiance que 
ce procédé moderne d'assemblage doit inspirer. 


Nous rappellerons tout d’abord que, lors du bombarde- 
ment de La Chapelle, le 21 avril 1944, toute l’avant-gare 
de Paris-Nord fut complétement bouleversée. 


Le pont-rails en acier Ac 54, dit pont n° 3 a La Plaine- 
Saint-Denis, le premier de tous les ponts soudés francais, 
mis en service le 11 mai 1936, fut traversé obliquement 
par une bombe d'avion qui sectionna la membrure infé- 
rieure de la poutre cöte droit, alors que des éclats arra- 
cherent la méme membrure dans la travée voisine et 
perforerent un gousset d’entretoise (fig. 1). Le tablier 
— 165 tonnes — fut legerement deplace par les déflagra- 
tions, sans toutefois perdre le contact de ses appuis. 


Grace en partie à l’homogénéité de l'ensemble soudé, 
le pont resta en équilibre sous son poids propre, malgre 
la déchirure de l’äme, qui ne laissait pourtant subsister 
que la membrure supérieure de la poutre. 


Toutes ces avaries ont été réparées par soudage a l’arc 
électrique, pratiqué sur place, après découpage ou assal- 
nissement des bords des déchirures. 


Pour la réparation des membrures, les éléments coupés 
ont été remplaces provisoirement par des tiges filetees 
mises en tension sous contröle de tensométres, de maniere 
à rétablir la ligne élastique normale de l'ouvrage sous 
poids propre. Les nouveaux éléments de membrure infé- 
rieure ont ensuite été soudés aux endroits sectionnés. 


Les trous de petit diametre du gousset d'entretoise 
perforé ont été recouverts de deux plaques de tóle, soudées 


au pourtour. 

Les grandes dechirures de l'áme ont été reparees en 
rapportant des bandes de 0,60 m de largeur et de 2m 
de longueur (fig. 2). 


Fic. 1-2. — Pont n° 3 a la Plaine-Saint-Denis. 
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Fic. 3. — Pont basculant de Saint-Nazaire. 


Le pont n° 3 a été, après réparation, suivi attentivement : 
aucune fissure n'a été observée par la suite et, malgré le 
travail auquel il est soumis sous le trafic intense des trains 
lourds de la ligne de Paris-Soissons, il continue à assurer 
son service sans avoir jamais donné lieu au moindre inci- 
dent. 


Nous mentionnerons enfin l’avarie dont fut victime le 
pont basculant en acier Ac 54 de Saint-Nazaire (fig. 3). 
En 1949, neuf ans après la mise en service, et par suite de 
la fausse manœuvre d'un navire, l'extrémité de cet ouvrage 
fut accrochée alors qu'il était en position d'ouverture. Un 
gauchissement de 40 cm en résulta. Il fut supprimé par 
action, dans le sens convenable, de deux palans de 50 tonnes 
sans qu'aucune fissure n'apparut dans les soudures. 


Le pont est toujours en service et n'a jamais nécessité 
de réparations. 


A l'exclusion du pont d'Auvers-sur-Oise, le plus grand 
de tous les ponts a béquilles, qu'ils soient rivés ou soudés, 
et du pont de Pont-de-1'Arche, qui, avec ses 369 m de lon- 
gueur totale, détient actuellement le record de longueur 
des ponts soudés français, ouvrages qui feront l'objet de 
l'exposé de M. Schmid Y, nous présenterons les réalisa- 
tions françaises et les projets en cours d'exécution ou à 
l'étude en prenant pour critère les dates de mise en ser- 
vice, réelles ou prévues, et en les classant dans les deux 
catégories : 

— Ponts-rails, 

— Ponts-route, 


bien que certains de ces derniers, généralement d'un type 
spécial, donnent également passage à des voies ferrées 
secondaires. 


Pour ne pas trop prolonger cet exposé, les commentaires 
qui accompagneront les projections seront limités aux indi- 


(1) Voir ci-après, page 1197, l'exposé de M. Schmid sur les ponts 
d’Auvers-sur-Oise et de Pont-de-l'Arche. 


cations qu'elles ne peuvent donner. Ils seront d'ailleurs 
plus particulièrement réservés à ceux des ouvrages qui 
sont peu ou mal connus; pour les autres, les projections 
suffiront le plus souvent à en rappeler les grandes lignes, 
les détails pouvant être facilement retrouvés dans la biblio- 
graphie sommaire qui accompagnera leur présentation. 

Enfin, dans ce même but d’allegement, les particularités 
intéressantes propres à la conception et à l'exécution du 
soudage, que l'on retrouve sous la plume des maîtres de 
l'œuvre, seront rassemblées dans les conclusions par 
lesquelles nous terminerons cet exposé. 


A. — PONTS-RAILS 
y NG 


Ponts existants, 


Conformément á ce qui a été dit au début, il ne sera pas 
question dans ce qui suit des six ponts-rails suivants de la 
region du nord, antérieurs à la Libération et au sujet des- 
quels on peut consulter les Annales de l'Institut Technique 
du Bátiment et des Travaux Publics de septembre- 
octobre 1937 et la revue Soudure et Techniques Connexes 
de juillet-août 1981 : 


— Pont n° 3 de la Plaine-Saint-Denis. 

— Pont du boulevard Ney, à Paris. 

— Pont du Bourget, sur la Grande Ceinture. 
— Pont des Ateliers du Landy. 

— Pont de la rue du Landy. 

— Pont des Joncherolles, à Saint-Denis. 


Nous commencerons donc notre énumération par huit 

ouvrages d'importance moyenne ou d'un type spécial 

Z a . . A 

auxquels succéderont d'autres réalisations moins impor- 
tantes. 
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Serie : Construction metallique (21). 


Ponts-rails d’importance moyenne ou de type special. 


Pont de Stors, prés de Beaumont-sur-Oise (région du nord). 
Mis en service le 20 novembre 1945. 


Deux tabliers biais ballastés à une voie, de 15 m de portée, 
du type á poutres basses latérales, entretoises enrobées 
et dalle (fig. 4). 


Acier Ac 42 : 38 t. 
Constructeur : Schmid-Bruneton-Morin. 


Pont de Compiegne (region du nord). 


Il s'agit également de deux tabliers biais ballastés a 
une voie, respectivement mis en service les 1er août et 
12 octobre 1946. 


Du type a béquilles articulées (fig. 5), leur portée est 
de 17,82 m. 


Chaque tabliera été amené sur place en éléments séparés : 
bequilles, poutres, entretoises; les soudures de chantier 
ont été faites a la faveur d'un service a voie unique. 


Acier Ac 42 Thomas : 50 t. 
Constructeur : Schmid-Bruneton-Morin. 


Indiquons des maintenant, a propos de cet ouvrage, que 
la solution soudée est particulierement indiquée pour les 
ponts a béquilles, en raison : 


— de l'absence de cornieres dont le cintrage au raccord 
des poutres et des béquilles dans les ponts rivés est 
toujours délicat; 


— de la difficulté d’equilibrage par rivets des contraintes 
de cisaillement. 


Pont du Bez, au sud de Montargis (ligne de Moret a Lyon, 
par Saint-Etienne, de la région du sud-est). 


FIG. 4. — Pont de Stors, pres Beaumont-sur-Oise. 


Fic. 6. — Pont d'Abbeville. 


C'est un ouvrage du méme type que le pont de Stors, 
comportant deux tabliers droits ballastés A une voie de 
17 m de portée. Ils ont été livres A la circulation les 15 et 
17 octobre 1946. 


Acier Ac 42 : 48 t. 


Solution soudée proposée par le constructeur : Schmid- 
Bruneton-Morin. 


Pont d'Abbeville (region du nord). 


Le pont d'Abbeville comprend deux ouvrages biais á 
une voie, a poutres basses latérales et tablier de poutrelles 
transversales enrobées de béton armé recevant, sans 
aucun ballastage, les traverses de la voie par l’interme- 
diaire de plaques en jute goudronnée (fig. 6). lls ont été 
ouverts au trafic le 25 octobre 1946. 


Portée : 14,23 m. 
Acier Ac 42 : 50 t. 
Constructeur : Schmid-Bruneton-Morin. 


Pont de la porte de Douai ä Lille (region du nord). 


Deux tabliers biais ballastes a une voie, respectivement 
livres a la circulation les 31 aoút et 15 décembre 1949 
(fig. 7). Béquilles articulées de 26 m de portee. 


Acier Ac 42 : 130 t. 


Constructeur : Etablissements Paindavoine, á Lille. 


Le type à béquilles a été imposé par la faiblesse de l'épais- 
seur disponible au franchissement de la R. N. 17 située dans 
les faubourgs de Lille, a faible distance d'une gare. 


Primitivement prévu en construction rivée, c'est le 
constructeur qui a proposé la solution soudée, solution 
toute indiquée, en raison du type, comme cela a été expliqué 
a propos du pont de Compiegne. 


Fic. 5. — Pont de Compiégne. 


Fic. 7. — Pont de la porte de Douai a Lille. 
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Viaduc du Haut-Barr á 50 km ouest de Strasbourg, sur 
la ligne de Paris á Strasbourg (region de l'est). 


C'est en 1949 que les deux tabliers biais ballastés á une 
voie de cet ouvrage ont été mis á la disposition du Service 
de l'Exploitation. Le type à béquilles, de 31 m de portée 
(fig. 8), a été imposé par l’ouverture et par la faible épais- 


* seur disponible au franchissement du canal de la Marne 


au Rhin. 


Fic. 8. — Viaduc du Haut-Barr, pres Strasbourg. 


Les poutres principales, entierement soudées en usine, 
ont été expédiées sur place en une seule piece, munies 
d'amorces d'entretoises en IHN 360 soudées sur l'âme. 


Les entretoises, du méme profil, ont été rivées sur les 
amorces au chantier et renforcées, haut et bas, par des 
goussets soudés sur poutres et sur amorces. Les sabots 
d'appui ont été rivés sur place. 


Acier Ac 42 Thomas soudable : 180 t. 

Constructeur : Forges de Strasbourg. 
Pont de Vendenheim à 11 km ouest de Strasbourg, sur la 
même ligne (region de l'est). 


Egalement mis en service en 1949, il comporte quatre 
tabliers biais ballastés à une voie du même type que le 
précédent, imposé par le gabarit du canal précité (fig. 9). 


Fic. 9. — Pont de Vendenheim, pres Strasbourg. 


Portée : 36 m. 


Les poutres principales sont constituées de deux demi- 
HN 500 avec semelles soudées, entre lesquels une ame 
a été rapportée. 


Les entretoises, en IPN 380, avec semelles soudées, 
ont été rivées au chantier sur des goussets soudés aux 
poutres. 


Aucune soudure principale n'a été faite au chantier. 
Acier Ac 42 Thomas soudable : 450 t. 


Constructeur : Établissements Seibert, à Sarrebruck. 


Pont-levis de Gravelines entre Calais et Dunkerque 
(région du nord). 
Le pont de Gravelines, sur la rivière 1'Aa, est un ouvrage 
à quatre travées dont une levante, dont le type a été arrêté 
par le Service de la Navigation du Nord de la France 
(fig. 10). Il remplace un ancien pont tournant. 


L'ouverture de 7,65 m de la travée levante permet 
l'accès des bäteaux de pêche au port de Gravelines. 


Etabli pour deux voies ferrées normales, respective- 
ment inaugurées les 12 et 26 juin 1951, la soudure, limitée 
aux liaisons d'attache entre laminés, y a été employée 
pour réaliser un ensemble aussi léger que possible. 


Toute la superstructure est soudée. 
Acier Ac 42 : 48 t. 


Constructeur : Établissements Seibert. 


Fıc. 10. — Pont-levis de Gravelines. 


Ponts-rails de faible importance. 


Nous citerons ici sept ponts-rails non ballastés de la 
région du nord, représentant quatorze tabliers distincts, 
construits de novembre 1951 à novembre 1954, et dont 
les portées s'échelonnent de 5 à 11 m. 


Généralement du type à poutres jumelles en I laminés, 
tous les assemblages : entretoises sur poutres principales, 
entretoisements entre caissons, dispositifs de fixetion des 
rails, appareils d'appui, y sont soudés. 


Ce sont les suivants : 


— Ponts de Verberie, Neuchâtel, Sibiville, Maubeuge 
Calais-Rivière Neuve : | 


— Pont Petit (région de Pontoise) et pont d 
(région d'Argenteuil). Pe ee 
Acier Ac 42 : poids unitaire maximum 24 t. 


Constructeurs : Baudet-Donon-Roussel, sauf pour le 


Croult (Schmid-Bruneton-Mori is-Rivie 
Gaviviery in) et Calais-Rivière Neuve 
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- Ponts-rails à poutrelles H. 


Nous ne pouvons passer sous silence une vingtaine de 
ponts réalisés par raboutage de plusieurs trongons de 
poutrelles H de grande hauteur et semelles de 36 mm 
d'épaisseur, en acier Thomas de qualité discutable, qui 
avaient servi a des constructions provisoires du temps de 
guerre et que, devant l'urgence de la reconstruction, la 
S. N. C. F. décida de réutiliser en définitif, 


Aprés essais, elle mit au point un procédé d’assemblage 
de ces profilés qui consiste a souder d'abord les semelles 
tendues, puis l’âme et les semelles comprimées. De cette 
maniere, on rend negligeables les tensions résiduelles 
de retrait dans la partie tendue soudée sans bridage et 
on evite ainsi qu'elles n'accroissent les contraintes de 
flexion de l'ouvrage en service. Les contraintes de retrait 
ne risquent de prendre de l'importance que dans les 
semelles comprimees, soudées sous bridage, puisque 
executees en dernier lieu; mais ces contraintes ne présen- 
tent aucun inconvénient, puisqu'elles se déduisent de 
l'effort de compression sous charge. 


Les essais d'assemblages soudés de poutrelles H ont 
fait 1'objet d'une étude de M. Lazard, Ingenieur en chef 
des Ponts et Chaussées et de la $. N. C. F., qui a paru dans 
le dixieme volume des « Mémoires » (1950) de 1' Association 
Internationale des Ponts et Charpentes. 


Les ouvrages suivants ont été construits en poutrelles H: 


Pont de Hombourg-Haut sur la Rosselle (1948) : Ligne de 
Lerouville a Stiring-Wendel km 36,420. 


Deux tabliers a une voie en deux travées continues 
de 18 m de portée. 


Tabliers formés chacun de cing poutrelles HN n° 80 
soudées bout á bout en atelier. 


Pont de Lumes sur la Meuse (1950) 
Longwy km 143,118. 


Un tablier á une voie en trois travées continues de 25 m 
de portée. 


: Ligne de Paris- 


Ossature formée de cinq poutrelles HN n° 100, ren- 
forcées par des semelles soudées. 


Les joints de poutrelles sont de deux types : 
— joints entierement soudés bout a bout en atelier; 
— joints mixtes comprenant : 


— les joints d'áme par couvre-joints boulonnés plein 
trou; 


— les joints de semelles, supérieure et inférieure, 
soudés sur le chantier. 


Pont de Lutterbach sur la Doller, pres de Mulhouse (1980- 
1951) : Ligne de Zoufftgen a Bäle km 103,851. 


Quatre tabliers á une voie en trois travées continues 
de 12,5-23 et 12,50 m de portée. 


Chaque tablier comprend sept poutrelles enrobées HN 
n° 80 renforcées par des semelles soudées. Les poutrelles, 
en trois tronçons, ont été soudées bout à bout en atelier : 


— soit par joint droit; 


— soit par joint incliné d'environ 26° sur la verticale. 
Longueur totale des poutrelles : 48,50 m, 


Tonnage : 360 t environ. 


Pont d’Amanvillers (1951) : Ligne de Conflans-Jarny à 
Metz km 332, 819. 


.Un tablier à une voie en trois travées continues de 12,16 
et 12 m de portée. 


Cinq poutrelles HN n° 60 soudées bout à bout en 
atelier. 


Pont de Rech sur la Sarre (1952) : Ligne de Nancy à Sarre- 
guemines km 80,478, 


Deux tabliers á une voie, en deux fois deux travées 
continues de 20 et 18 m de portée d'une part, 17 et 18 m 
d'autre part. 


Ossature de chaque tablier : deux poutrelles HN n° 100 
renforcées par des semelles soudées bout a bout en atelier, 


Pont de Sarralbe sur la Sarre (1952-1953) : Ligne de Nancy 
a Sarreguemines km 28,088. 


Deux tabliers á une voie en trois travées continues de 27 
28 et 27 m de portée. 


Cinq poutrelles HN n° 100 par tablier avec semelles 
soudées. 


Joints de poutrelles de deux types : 
— joint soudé bout à bout en atelier: 


— joint boulonné plein trou sur le chantier. 


Pont de Ludres (1954) : Ligne de Nancy à Mirecourt km6,022. 


Un tablier à deux voies en deux travées continues de 
21,80 m de portée. 


Six poutrelles HN n° 90, renforcées par des semelles 
soudées bout à bout en atelier. 


Pont de Thionville-Nord sur la Moselle (1954-1955) : Ligne 
de Zoufftgen à Bâle km 189,220. 


Deux tabliers à une voie en cinq travées continues de 
32 m de portée. 


Cinq poutrelles HN n° 100 et HR n° 100 par tablier, ren- 
forcées par des semelles soudées. 


Joints de poutrelles soudés bout à bout en atelier pour 
former des tronçons de 42, 28, 36 et 55 m de longueur. 


Joints de montage rivés sur le chantier. 
Tonnage : 700 t., non compris les appareils d'appui. 


Tous ces ouvrages, sauf celui de Lutterbach sont en 
construction mixte « acier-béton » qui se prête à une pré- 
fabrication très poussée, les Forges fournissant couram- 
ment des HN de 1 m de plus de 30 m de longueur. 


Le soudage bout à bout des poutrelles favorise d’ailleurs 
l'utilisation de ce type de construction dont le prix est 
légèrement inférieur à celui des ponts en béton armé, à 
condition de faire participer le béton à la résistance. 


L'entretien ne présente pas de sujétion, les tractions du 
béton dans les dalles de couverture des tabliers à travées 
continues pouvant être facilement supprimées en utilisant 
les propriétés de la dénivellation des appuis pendant les 
opérations de bétonnage de la dalle. 


Les principes de la construction mixte « acier-béton », 
ont été exposés dans les Annales de l'Institut Technique 
du Bâtiment et des Travaux Publics (n° 10 nouvelle série de 
novembre 1950) et dans la Revue Générale des Chemins 
de fer (numéro d'avril 1953). 
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Ponts á construire. 


Nous terminerons l’enumeration des activités de la 
S. N. C. F. en matiére de ponts-rails soudés, en signalant 
qu'elle doit construire en 1955-1956, pour le Saut de Mou- 
ton du Becquerel, á la sortie de la gare de Lille, un ouvrage 
de 127.m de longueur en cing travées de 20,7 a 28,5 m de 
portée qui sera constitué d'un tablier a deux voies a poutres 
hautes latérales á áme pleine. 


Les joints de chantier des poutres principales seront 
rivés. 

Les assemblages des pièces de pont sur les poutres, et 
des longerons sur ces dernieres, seront soudés. 


Le platelage métallique sera rivé. 
Acier à haute résistance 55 M Martin : 490 t. 


La solution soudée a été proposée par l'adjudicataire, 
la Compagnie de Fives-Lille. 


RÉGIE AUTONOME DES TRANSPORTS PARISIENS 


Ponts existants. 


Pont-rails de la rue de la Tombe-Issoire à Paris (fig. 11). 


Pour la ligne de Sceaux du Chemin de fer Métropo- 
litain, il a été construit en 1947-1948 trois ponts à une voie 
ballastés du type à béquilles articulées de 20 m de portée 
et entièrement soudés à l'arc électrique. 


Acier 42 Martin soudable : 145 t. 
Constructeur : Etablissements Daydé. 


L'emploi de 150 tonnes d'acier laminé soudé Ac 42 Mar- 
tin est prévu. 


Constructeur : Ponts et Travaux en fer. 


Les travaux ont débuté en décembre 1954. En raison de 
la nécessité de ne pas interrompre la circulation sur la 
voie ferrée, leur échelonnement comporte plusieurs phases, 
dont la construction d'un pont provisoire à une voie. 


Délai d'exécution : deux ans. 


REGIE DES CHEMINS DE FER DE L’A.O.F. 


Nous terminerons l'énumération des ponts-rails par 
l'ouvrage suivant construit en France pour les territoires 
d'outre-mer. Pont sur la rivière « La Baoulé » près de 
Bamako (Soudan). 


Pont droit ballasté de 99 m de longueur totale en trois 
travées, une centrale de 38 m et deux latérales de 30,5 m 
donnant passage à une voie métrique (fig. 12). Il est du type 
à poutres latérales continues à âme pleine de 2,5 m de 
hauteur, à tablier inférieur. 


Les poutres principales sont soudées, sauf les joints de 
montage et les attaches des entretoises et contreventements 
qui sont rivés, afin d'éviter, sur un chantier très éloigné de 
tout centre important, les soudures sur place, leur contrôle 
et l'emploi de personnel spécialisé. 


Acier doux : 165 t. 
Constructeur : Moisant-Laurent-Savey. 


Ce pont est actuellement livré à la circulation ou sur le 
point de l'être. 


Fıc. 11. — Pont-rails rue de la Tombe-Issoire à Paris. 


Ponts à construire. 


Le Service des Ponts et Chaussées du département de 
la Seine a entrepris la réalisation d'une Autoroute dite du 
Sud de Paris. Il nous a fait connaître que, sur le territoire 
de la commune d'Arcueil, cette autoroute sera en pro- 
fonde tranchée et franchie en un même point par un chemin 
départemental (n° 62 : av2nue Jean-Jaures) et par la ligne 
de Sceaux du. Chemin de Fer Métropolitain. Il y aura donc 
deux ponts superposés et indépendants, le pont inférieur 
pour la route et le pont supérieur pour la voie ferrée. 


Ce dernier ouvrage, qui sera soudé, comportera deux 
tabliers biais identiques ballastés à une voie, constitués 
de deux poutres-maitresses continues à âme pleine de 
1,50 m de hauteur, en trois travées de 20,90, 34,05 et 22,20 m 
de portée. 


Les entretoises seront en IPN 500. 


Fre. 12. — Pont sur la Baoulé, près Bamako (Soudan). 


B. — PONTS-ROUTE a 


_Pour les raisons déjà indiquées, nous ne dirons rien des 
cinq ponts suivants antérieurs a la Libération et pour les- 
quels nous indiquons, d'ailleurs, la bibliographie : 


== Fe DR (Annales des Ponts et Chaussées, 


— Pont tournant en acier Ac 54 de l'écluse des transa- 
tlantiques du port du Havre (Annales des Ponts et 
Chaussées de mai-juin et juillet-aoüt 1944) ; 


— Pont basculant en acier Ac 54 de Saint-Nazaire (Annales 
de l'Institut Technique du Bâtiment de février 1981): 


— Pont de Saint-Cloud (Genie Civil d'avril 1942); 


— Pont de Neuilly-sur-Seine (Génie Civil d 1 
et 1er février 1943), Mn 
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Ponts existants. 


Conservant toujours l’ordre chronologique des dates de 
mise en service, nous commencerons notre énumération 
par le : 

Pont tournant de Ghylvelde (environs de Dunkerque). 


Construit en 1945 pour le Service des Voies navigables 
du Nord, c'est un ouvrage á poutres caissons de 22 m de 
portée (fig. 13). 


Acier Thomas. Poids : 150 t. 
Constructeur. Etablissements Paindavoine, a Lille. 

Pont de Mériel pour le franchissement de l'Oise (fig. 14). 
Le pont de Mériel comporte quatre poutres a áme pleine 


sous chaussée de 1,38 m de hauteur en trois travées conti- 


nues de 25 m de portée. 


Ila été terminé en 1946. 


Les poutres, leurs semelles, leurs portiques d'entretoi- 
sement sont soudés. 


Les joints de montage sont rivés. 
Acier doux 37 : 150 t. 
Constructeur : Schmid-Bruneton-Morin. 


Pont de Malmerspach, sur la Thur, en Alsace (fig. 15). 


Cet ouvrage, a poutres latérales a treillis en V de 23 m 
de portée, a été livré a la circulation en 1948, 


Acier Ac 42 Thomas : 30 t. 
Constructeur : Schmid-Bruneton-Morin. 


C'est l’Entreprise qui a proposé la solution soudée au 
Service des Ponts et Chaussées du Haut-Rhin; celui-ci nous 
a fait connaitre que, n’ayant pas encore eu l’occasion 


Fic. 13. — Pont-tournant de Ghylvelde, pres Dunkerque. 


Fic. 14. — Pont de Mériel. 


Fic. 15. — Pont de Malmerspach. 
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d'exécuter des travaux de l'espèce, il a accepté cette pro- 
position, l'ordre de grandeur de la dépense étant le méme 
que celui d'un ouvrage classique. 


A noter á l'actif du soudage qu'en plus des essais régle- 
mentaires, le pont a subi l'épreuve de choc suivante : un 
camion charge a 15 t et circulant a 10 km/h, dut franchir un 
madrier de 20 cm place en travers du tablier. 


Aucun dommage n'en résulta, ni pour le metal de base, 
ni pour les soudures. 


Fic. 16. — Pont de Deulémont. 


Pont-levis divers des Flandres. 

De 1945 a 1950, les Etablissements Paindavoine de Lille, 
ont construit, pour le Service des Voies Navigables du Nord 
de la France, de 30 a 40 ponts-levis en acier Ac 42 Thomas, 
destinés, en attendant la construction plus ou moins loin-* 
taine de ponts definitifs, a rééquiper les moeres et les canaux 
de la région. 

Un exemple de ces ouvrages est fourni par le pont de 
Deulémont, a 10 km au Nord de Lille (fig. 16). D'une portée 
de 19 m, son tablier est á poutres sous-tendues par des fers 
plats, ce qui lui assure une grande rigidité tout en permet- 
tant une reduction sensible du poids a soulever, soit 30 a 
40 t sans lest. 

C'est l'Entreprise qui a proposé la solution soudée au 
Service des Ponts et Chaussées; cette réalisation se prêtait 
d'ailleurs assez peu à la solution rivée. 


Pont-tournant de Vic à Calais (fig. 17). 
Mis en service en 1950, 


Acier Thomas : 120 t. 
Constructeur : Établissements Paindavoine. 


Pont de Suresnes sur la Seine. 


On s'étonnera peut-être de voir figurer dans cette énumé- 
ration de ponts soudés un ouvrage dont l'aspect extérieur 
ne rappelle en rien celui d'un pont métallique. 


Fic. 17. — Pont tournant de Vic à Calais. 


Fic. 18. — Pont de Suresnes. 
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tion métallique (21). 


_ Il ne faut cependant pas oublier que ce cantilever de 
158 m en trois travées comporte, au sein de ses deux 
consoles de 65 m, une ossature métallique formée de dix 
poutres a treillis en acier Ac 54 soude d'un poids de 1 200t 
(fig. 18). Cette ossature, construite en premier lieu, a servi 
de cintre pour l'achèvement des consoles et forme, avec les 
aciers ronds, l’armature des poutres en béton arme. 


La travée centrale de 30 m est rivée, car on pensait initia- 
lement la mettre en place par lancement et on voulait éviter 
de soumettre des éléments soudés aux efforts anormaux 
produits par cette opération. 


Cet ouvrage, dont la construction a été ralentie par la 
guerre, puis completement arrétée en 1942 par les Alle- 
mands, a été mis en service en décembre 1950. 


Constructeurs : Daydé et Ponts et Travaux en fer. 
Bibliographie : Génie Civil du 15 septembre 1951. 


Pont de Hagenbach sur le canal du Rhöne au Rhin (fig. 19 
et 20). 


C'est un ouvrage a poutres multiples á äme pleine, sous 
chaussée et dalle en béton armé intéressée à la résistance, 
d'une portée de 25 m. 


Limité par l'épaisseur disponible pour le tablier, le 
Service des Ponts et Chaussées du Haut-Rhin y a employé 
des poutres IPN livrées avec contre-flèche. Ce Service nous 
a fait connaître que l'emploi du soudage pour assembler les 
entretoises sur les poutres lui a paru plus rapide que le 
rivetage. 


Année d'achèvement : 1951. 


Fic. 19-20. — Pont de Hagenbach sur le canal 
du Rhône au Rhin. 


Acier doux Ac 42 Thomas : 90 t. 


Constructeur : Schmid-Bruneton-Morin. 


Pont d'Oissel, sur la Seine, à 15 km de Rouen (fig. 21 et 22). 
Mis en service le 29 juillet 1951, il a remplacé le pont 
détruit en 1940. 


C'est un ouvrage de 250,544 m de longueur totale a 
quatre travées continues de 52 a 66 m de portée, constituées 
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Fic. 21-22. — Pont d'Oissel sur la Seine. 


par quatre poutres principales a áme pleine sous chaussée, 
convenablement entretoisées et raidies. 


La solution soudée a été proposée par le constructeur, 
les Entreprises Métropolitaines et Coloniales. 


Le soudage automatique sous flux électro-conducteur, 
y a vraisemblablement été utilisé pour la premiere fois 
dans une charpente de pont. 


Acier Ac 42 Martin : 766 t. 


Nous nous limiterons a ce bref commentaire, cet ouvrage 
important ayant fait l'objet d'un article très détaillé de 
M. Duminy, Ingénieur des Ponts et Chaussées du départe- 
ment de la Seine-Maritime, paru dans le n° 10 d'octobre 
1952 de la revue Technique Moderne Construction. Dans 
cet article, M. Duminy expose les phases successives de 
l'étude et les précautions prises par son service pour se 
prémunir contre tout risque constructif. 


Pont Corneille, sur la Seine, à Rouen (fig. 23). 


Il a déjà fait l'objet de nombreuses conférences et articles 
de revues, parmi lesquels nous citerons l'exposé du 
11 décembre 1951, en séance commune de la Société des 
Ingénieurs Soudeurs et de l'Institut Technique du Bâtiment et 
des Travaux Publics, de MM. Velitchkovitch, Ingénieur des 
Ponts et Chaussées et Chef d'Exploitation du port de Rouen, 
et Schmid, l'un des constructeurs. Le compte rendu en a 


dure et Techniques Connexes. Les conférenciers y expo- 
sent en détail les raisons qui ont conduit à l'adoption de la 
solution soudée, le soin apporté au choix de l'acier, à la 
conception et à l'exécution des soudures. 
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‘Fic. 23. — Pont Corneille à Rouen. 


Nous nous autorisons donc de cette precieuse documen- 
tation pour ne rappeler que trés brievement les caractéris- 
tiques principales de ce bel ouvrage, qui a été livre a la 
circulation le 19 juillet 1952 : deux cantilevers a trois tra- 
vées, symétriques par rapport au centre de l'Ile Lacroix. 
Longueur totale de chaque cantilever : 142,50 m, comportant 


une ouverture centrale de 99,4 m avec travée indépendante 
de 34 m. 


Neuf poutres principales a áme pleine sous chaussée du 
type a caissons. 


Essais au sol des deux premiéres consoles — 60 m de 
longueur — convenablement jumelées, dans des conditions 
analogues a celles déja expérimentées pour les poutres du 
pont-rails a treillis des Joncherolles. 


Acier Ac 42 Martin soudable : 4 800 t. 


Constructeurs : Entreprises Metropolitaines et Coloniales 
et Schmid-Bruneton-Morin. 


Ponts de la Citadelle et de l'Eure du port autonome du 
Havre (fig. 24). 


Il s’agit de deux ponts-tournants construits en 1952 et 
1953 par les Etablissements Paindavoine pour remplacer 


deux ouvrages mis hors service par les bombardements de 
1944, 


Fic. 24. — Ponts de la Citadelle et de l’Eure 
du port autonome du Havre. 


D’une longueur totale de 36,95 m, ils franchissent tous 
deux, au moyen de sept poutres en I de hauteur variable, 
un pertuis de 16 m. Leur largeur de 13,35 m, qui permet le 
passage simultané de deux files de voitures et d'une rame 
de wagons, en fait les ponts les plus larges du port du Havre, 
Ils se distinguent d’ailleurs des autres ouvrages a poutres 
principales de grande hauteur et a superstructures encom- 
brantes, par un excellent dégagement de la vue. 


La solution soudée était prévue au projet de l’Adminis- 
tration; elle prescrivait l'emploi d'acier Ac 42 Martin, 
qualité Ponts-et-Chaussées. 


_ Le procédé de soudage auquel se sont arrêtés les 
Etablissements Paindavoine est basé sur l'utilisation très 
généralisée du soudage à forte pénétration avec électrodes 
enrobées spéciales, suivant une technique qu'ils ont mise 


au point et qui fera prochainement l'objet d'un article dans 
la presse technique. 


Chacun des ponts, décomposé en six tronçons, a été 
expédié par voie ferrée de l'atelier au lieu de montage où 
ses éléments ont été assemblés et soudés. Le transport du 
lieu de montage à l'emplacement définitif et la mise en 
place du pont complètement terminé ont été faits à l’aide 
d'une grue-ponton de 200 t. 


Poids de la partie tournante de chaque ouvrage : 310 t, 
dont 130 de charpente métallique proprement dite. 


Ici se placent les deux ponts d’Auvers-sur-Oise et de 


Pont-de-l'Arche, mis en service en 1954, et dont M. Schmid 
vous parlera (5). 


Ponts en cours d’exécution. 


Pont basculant type Scherzer de I’Ecluse Trystram du port 
de Dunkerque (fig. 25). 


En cours de fabrication et de montage par les Etablisse- 
ments Dayde pour mise en service en juillet 1955, 


Portée : 25 m, auxquels il faut ajouter les poutres circu- 


laires, le contrepoids et les raccordements, d'un develop- 
pement de 12 m. 


@) Ici se place la communicatiom de M. Schmi i 
MA: mid, dont on lira le texte, 
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Largeur : 8,5 m entre poutres principales avec deux 
passerelles en encorbellement de 1,7 m. 


Au lieu d'étre formée de plusieurs segments, comme cela 
se fait habituellement, la périphérie en acier moulé des 


Fic. 25. — Pont-basculant type Scherzer, 
port de Dunkerque. 


poutres circulaires est venue de fonderie en une seule 
piece; elle est soudée sur l'ossature de l'ouvrage. 


Acier Ac 55 : 140 t. 


Pont Jeanne-d' Arc, à Rouen (fig. 26 et 27). 
En cours de montage pour achévement courant 1955. 


Type a poutres continues multiples sous chaussée et 
trottoirs, soudées électriquement. Distribution symétrique 
des travées : 48,100 et 48 m de portée. 


Fic. 26-27. — Pont Jeanne d'Arc a Rouen. 


Les poutres á intrados paraboliques et au nombre de sept, 
sont á caissons, formés de 2 I avec entretoisements trian- 
gulés en X et en K, 


. Acier Ac 42 Martin soudable avec réception et épreuves 
a une temperature inférieure à 0°C : 1 900 t. 


Constructeurs : Entreprise Seibert et Entreprises Métro- 
politaines et Coloniales, 


Passage supérieur de la R. N. 2 au Bourget. 


Ouvrage biais de 35 m de portée pour le franchissement 
de la ligne de Paris á Soissons de la région du Nord de la 
S.N.C.F. Etudié par la Division Centrale pour le compte des 
Ponts et Chaussées, il est constitué de 13 poutrelles HN de 
l m de hauteur, sous chaussée de 13m de largeur, soudées 
bout a bout et renforcées par des semelles soudées. Entre- 
toisements partiellement soudés. 

Dalle intéressée a la résistance. 

Poids : 200 t. 


Constructeur : Ateliers Moisant-Laurent-Savey. 


Pont d’Ivry-sur-Seine. 


Confié aux Ateliers Moisant-Laurent-Savey, par le Service 
des Ponts et Chaussées de la Seine, pour mise en service en 
1955-1956. 

Ce sera un pont droit de 143 m de longueur totale en trois 
travées continues de 35, 65 et 35 m de portée. 


Largeur : 12 m, pouvant étre portée ulterieurement á 


15 m. 
Le tablier métallique sera composé de neuf poutres a 
ame pleine sous chaussée, a intrados curviligne, entiére- 
ment soudées, entretoisees par des cadres, avec dalle en 
beton arme interessee a la résistance. 
Acier Ac 42 soudable qualite Ponts-et-Chaussees : 900 t. 


Les exigences imposées pour le metal risquent d’en 
retarder quelque peu la livraison par les Forges. 


Ponts a l’etude. 


Passage supérieur de Thionville-Beauregard. 

Étudié par la Division centrale des Ouvrages d'art de la 
S.N.C.F. en accord avec le Service des Ponts et Chaussees 
du département de la Moselle, sa mise en service est pro- 
jetee pour 1956. 

Du type a poutres laterales á caissons, de hauteur variable 
et semelles soudées, il franchira les voies de la ligne de 
Zoufftgen á Bále, en une travée de 43 m de portee. Sa largeur 
sera de 15 m. 

Les poutres et pieces de pont seront entierement soudées 
a l'atelier et assemblées au chantier par rivure, ces der- 
niéres venant s'assembler sur des goussets soudés sur 
l'áme des caissons. 

C'est l'économie de poids notamment qui a fait adopter la 
solution soudée. 

Acier ST 52 Martin : 260 t. 


Constructeur : Etablissements Seibert. 


Pont de La Guillotiére, sur le Rhóne, a Lyon, 


Le Service des Ponts et Chaussées du département du 
Rhóne étudie actuellement un ouvrage destiné a remplacer 
l’ancien pont, avarié par faits de guerre, devenu insuffi- 
sant pour la circulation routiére et dont les larges piles en 
riviere réduisent le debouche. 

D'une largeur de 30 m, il sera du type a poutres 
continues a trois travées de 60, 90 et 60 m de portée. 

Les poutres principales seront trois caissons a la résis- 
tance desquels participera un tablier métallique constitué 
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par une töle nervurée dans les deux sens; le tout formera 
un ensemble de conception analogue a celle du pont sur 
le Rhin à Dusseldorf. Les joints de montage seront rivés. 


Pont de Chatou aux environs de Saint-Germain-en-Laye. 


De son cöte, le Service des Ponts-et-Chaussées de Seine- 
et-Oise envisage la réalisation, en 1956, d'un ouvrage de 
94 m de longueur et de 20 m de largeur. 


Constitué de poutres sous chaussée de 3,50 m de hau- 
teur en acier a haute résistance, il serait également du type 
des derniers ouvrages allemands. 


Les joints seraient rivés au chantier. 


CONCLUSION 


L'énumération un peu fastidieuse qui précède suffit, 
nous en sommes convaincus, à mettre en evidence l’am- 
pleur du développement que le soudage prend depuis 
quelques années dans le domaine de la construction des 
ponts. 


Mieux que tout commentaire, elle administre également 
la preuve de la confiance que, méme les Administrations 
les plus séveres, ont en lui. 


Cela ne veut pas dire que la construction soudée soit 
exempte de toute difficulté, et nous pourrions étre taxés 
de restriction mentale si, apres cette présentation d'ouvrages 
réussis, nous ne rappelions pas que quelques accidents de 
ponts soudés ont été a déplorer a l'étranger; accidents 
heureusement assez peu nombreux — moins de 1 % — 
mais qui ont beaucoup plus enrichi les techniciens que cer- 
taines réussites. 


Ils ont, en effet, permis de définir et de localiser les risques 
encourus dans la construction des grands ouvrages, risques 
que l'on sait éviter a l'heure actuelle, à condition de 
prendre les précautions necessaires, 


Il n'en est pas moins vrai que ces accidents, ainsi que 
ceux survenus pendant la guerre aux navires américains 
du type « Liberty Ship » ont, a l’époque, fortement emu 
l'opinion et ont incontestablement freiné, pendant peu de 
temps il faut le reconnaître, le développement du soudage : 
ils sont certainement à l'origine des contrôles minutieux 
qui sont de règle à l'heure actuelle et des réticences que 
l’on sent encore chez certains techniciens quant à ce mode 
d'assemblage. 


En ce qui concerne les « Liberty Ships », on doit cepen- 
dant reconnaître que ces navires ont été construits dans 
une hâte fébrile pour gagner la guerre et que ce but a été 
atteint; or, le travail fait à la hâte est incompatible avec la 
prise de certaines précautions. 


On doit encore tenir compte du fait que, malgré le haut 
degré d’hyperstaticité de ce type de construction, le nom- 
bre d'avaries graves a été relativement faible : 190, dont 
16 seulement ayant provoqué la rupture complete sur un 
total de plus de 5 000 navires soudés -(rapport du 15 juillet 
1946 de la Commission d'enquéte américaine). 


Notons enfin que lorsque les États-Unis entreprirent en 
1942 la construction en série de leur flotte marchande 
auxiliaire, aucune étude d'ensemble de la soudabilité 
n'avait encore été faite dans les milieux navals américains, 
alors qu'en Europe il n'en était pas de méme. Les spécifi- 
cations américaines des aciers de base auraient gagné à 
être plus précises. S'il en avait été ainsi, beaucoup d'acci- 
dents auraient probablement été évités. Quoi qu'il en soit, 
les renseignements tirés des accidents de « Liberty Ships » 
ont permis d'abaisser le taux d'avaries de 19,45 à 3,62 par 
cent « navires-annees de service ». 


Ces déboires initiaux n'ont nullement jeté le discrédit 
sur le soudage, puisqu'á l'heure actuelle, nombreux sont, 
dans tous les pays, les chantiers navals qui construisent 
entièrement par ce procédé. Quelques-uns restent encore 
attachés par tradition aux anciennes methodes, mais ils se 
convertissent peu á peu aux nouvelles techniques en depit 
de l'effort que necessitent le renouvellement des outillages 
et la rééducation du personnel. 


Il en est de méme pour les ponts. Outre qu'un tres grand 
nombre d'ouvrages importants construits a la méme époque 
que les ponts accidentés et avec les précautions nécessaires 
n'ont jamais donné lieu au moindre incident, l'étude critique 
des ruptures, loin de diminuer la confiance dans le soudage 
a permis d'améliorer la conception et les méthodes d'exé- 
cution. Les rappörts belges et américains établis a la suite 
des accidents de ponts ne sont pas défavorables au sou- 
dage. Ils font simplement ressortir qu'il exige des précau- 
tions particuliéres et qu'il devient recommandable si elles 
sont bien observées. ; 


Méme dans le domaine des systemes triangules en acier 
á haute résistance, oú 1'emploi du soudage est fort contro- 
versé à l'étranger, puisqu'á la veille de la guerre, on renon- 
cait, en Allemagne et en Suisse, á ce genre de constructions, 
les remarquables réalisations frangaises du pont-rails des 
Joncherolles et du pont-basculant de Saint-Nazaire témoi- 
gnent de la possibilité d'assembler en toute sécurité des 
barres par soudage. 


Les techniciens qui ont la pratique du soudage recom- 
mandent actuellement dans la construction des ponts un 
certain nombre de précautions qui portent a la fois sur la 
qualité des aciers, la conception des assemblages et l'exé- 
cution des soudures. 


Ces précautions, qui se révéleront peut-étre un jour 
superflues, ont été observées pour tous les grands ouvrages 
soudés. Elles sont donc devenues classiques, 


Il ne nous en a pas moins paru utile de les rappeler brie- 
vement, aprés les avoir fait preceder d’un examen des 
raisons qui peuvent déterminer le choix d'une solution 
soudee. 


CHOIX D’UNE SOLUTION SOUDEE. 


Au point de vue historique, c'est le désir de faire rattraper 
a la France le retard qu'elle avait pris par rapport a certains 
pays étrangers, qui se trouve à l'origine de la réalisation 
des deux premieres constructions soudées frangaises 


— Le pont tournant pour locomotives de 225 t et de 
24 m de diametre du depöt des Joncherolles, pres de Saint- 
Denis, construit en 1935. 


— Le pont-rails n° 3 de la Plaine Saint-Denis, dont la date 
de mise en service -— 11 mai 1936 — le place en téte de tous 


les ponts soudés français, qu'ils livrent passage ‘au rail 
ou à la route. 


L'honneur en revient à M. Cambournac, qui désirait 
vivement donner à la construction métallique de notre pays 
la possibilité d'entrer enfin dans une voie où il estimait pro- 
fondément regrettable que, faute de réglementation offi- 
cielle, elle se soit laissée si longtemps distancer par l'indus- 
trie d'autres pays. N'oublions pas, en effet, que le premier 
pont soudé important fut le pont-rails de Chicopee Falls, 
dans l'Etat de Massachusetts, aux Etats-Unis, construit en 
1928 et, en Europe, le pont-route de Lowicz, construit en 
Pologne en 1929; et qu'au moment de la construction du 
pont n° 3, le nombre total de ponts soudés dans le monde 
entier était déjà de l'ordre de la centaine. 


Mais cette raison de prestige national n'est évidemment 
pas la seule à citer, 
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‚Le maitre de l'œuvre peut avoir le désir de réaliser un 


- ensemble alliant à l'esthétique, un allégement de l'ossature 


à mettre en œuvre. Ce sont des motifs de l'espèce que cite 
M. Velitchkovitch, Directeur des études et de l'exécution 
du pont Corneille, qui n'a pas étudié moins de cing avant- 
projets dont un en béton armé et un en béton précontraint, 
avant que, compte tenu des disponibilités du port de Rouen 
en engins de levage capables de mettre en place de gros 
éléments préfabriqués, n'intervienne la décision favorable 
a la solution soudée qui, au centre d'une grande ville riche 
en monuments historiques, est d'un aspect sobre, soigné et 
moderne. 


Il se peut encore que le maitre de l’ceuvre s'oriente vers 
le soudage, soit pour expérimenter une technique moderne, 
nouvelle pour lui; soit parce qu'il en escompte des délais 
d'exécution plus courts; soit enfin une économie des frais 
d’entretien; l'étanchéité et la simplicité des assemblages, 
les surfaces lisses sans tétes de rivets qui sont le lot de la 
construction soudée sont, en effet; favorables à une bonne 
application et à une bonne conservation de la peinture. 


Bien souvent d'ailleurs, c'est le constructeur lui-même 
qui propose la solution soudée, et cela pour des raisons très 
diverses dans le détail desquelles nous n'entrerons pas; 
qu'il nous suffise de citer le cas du pont d 'Oissel pour lequel 
l'Entreprise, acceptant de prendre á sa charge les risques 
financiers éventuels pouvant résulter de l'acceptation de sa 
proposition, ne cachait pas qu'elle avait l'intention d'y 
expérimenter des méthodes et un outillage qu'elle devait 
présenter pour d'autres ouvrages. 


La technique enfin peut imposer la solution; c'est le cas, 
comme nous l'avons expliqué á propos du pont de Com- 
piègne, lorsque l'épaisseur disponible pour le tablier d'un 
ouvrage oblige à l’adoption d'un type à béquilles. 


PRÉCAUTIONS A PRENDRE 
DANS L'EXÉCUTION D'OUVRAGES SOUDÉS 


Les précautions a prendre dans l'exécution d'ouvrages 
soudés doivent s'appliquer, comme cela vient d'être dit, 
à tous les stades de l'opération, depuis le choix des mate- 
riaux et la conception jusqu'a 1'exécution proprement dite. 


Malheureusement, les Cahiers des charges actuellement 
en vigueur ne tiennent pas suffisamment compte de cette 
obligation et ne sont pas suffisamment appropriés a la 
technique du soudage ; exagerement severes dans certaines 
de leurs parties, ils présentent dans d’autres des lacunes 
graves. 


CHOIX DES MATERIAUX : ACIERS 


Importance primordiale du choix de l’acier. 


L’acier ne doit pas &tre fragile et il est infiniment prefe- 
rable de le bien choisir plutöt que de chercher a bien 
souder un acier médiocre. Ft le fait qu'il ne se soit jamais 
produit en France, avec des aciers français, d'accidents de 
ponts soudés, alors que l'on ait eu a en deplorer en 
Allemagne, en Belgique et en Amérique, tient evidemment, 
comme l'a fait remarquer M. Caquot, lors de la discussion 
qui a suivi l'exposé du 18 mars 1952 de M. Dunoyer sur 
« La soudure dans la construction métallique », a une cause 
systématique, a savoir la maitrise qu'a toujours montrée 
la metallurgie frangaise dans le domaine des questions de 
fragilite ; depuis la fin de la premiere guerre mondiale, les 
aciéristes francais mesurent, en effet, la résilience de leurs 
aciers et leurs töles permettent la construction soudee. 


Nous rappellerons encore que, dire d'un metal qu'il est 
soudable n'a de sens que si l'on précise en même temps 
par quelle technique et pour quel usage on compte le 
souder. Par la méme, on évoque les trois aspects essentiels 
de la soudabilité : opératoire, locale et globale. Le cons- 
tructeur de ponts soudés ne doit donc pas employer un 
acier qu'il ne connait pas, sans le soumettre au préalable 
a des essais aussi complets que possible en vue d’apprecier 
sa soudabilite : locale et globale, les deux seules qui soient 
a considérer en construction métallique. 


Il n'entre pas dans le cadre de cette conference de nous 
etendre sur ce sujet. Nous renvoyons donc, pour plus de 
details, a l’interessante étude de M. H. Granjon : « Propo- 
sition pour une classification des essais de soudabilité », 
parue en supplément au numéro de mars-avril 1953 de la 
revue « Soudure et Techniques Connexes ». 


Souhaitons que tous soient un jour convaincus que le 
choix de l'acier est plus efficace que la taxation des soudures 
par des coefficients de joints sévéres qui augmentent le 
peril en alourdissant inutilement les constructions. Nous 
faisons allusion par la aux coefficients minorés qui pénalisent 
injustement les soudures de chantier. Qu’elles soient exécu- 
tees à l'atelier ou sur le chantier, les soudures doivent être 
bien faites. C'est d'ailleurs ce qu'ont bien compris les 
entreprises dont la main-d'œuvre de chantier ne le cède 
bien souvent en rien a la main-d'œuvre d'atelier. 


Pour clore ces quelques remarques relatives au choix de 
l'acier, nous nous étonnerons de la disparition sur le marché 
frangais de l'acier Ac 54 pour constructions metalliques, 
cependant toujours prévu par la Réglementation officielle 
et utilisé avec succes, avant la guerre, dans quatre ponts- 
rails et cing ponts-route. 


On ne peut que le regretter, car cet acier d'excellente 
qualité a permis de remarquables réalisations. S'il a pu 
donner lieu à certaines difficultés d'approvisionnement, 
qui semblent avoir été localisées, ces difficultés auraient 
certainement disparu avec l'augmentation de la demande. 


CONCEPTION 


L'importance de la conception est non moins grande que 
celle du choix de l'acier. 


Au point de vue des formes, on doit tracer des construc- 
tions et des assemblages sensiblement symétriques, ne 
comportant pas de changement brusque de d.rection ou de 
section, les pièces doivent être usinées en conséquence. 
Les éléments non indispensables à la résistance: bossages, 
goussets, raidisseurs..., doivent être proscrits. 


Au poirit de vue des soudures, les cordons doivent être 
équilibrés par couples et ne pas déterminer de variation 
brusque d'inertie des pièces : accumulations, cordons sura- 
bondants, concentration de joints de natures différentes 
dans de mêmes sections transversales ; ceux qui ne peuvent 
être exécutés à l'atelier doivent être peu nombreux et 
situés aux endroits de moindre sollicitation. 


Certaines administrations interdisent, sauf dérogation 

justifiée : 
— les cordons rapportés sur pièces tendues et transver- 
saux par rapport à la direction de l'effort de service 


axial. 
— les semelles soudées de plus de 25 mm d'épaisseur. 


Le soudage doit être d'exécution facile. Le projeteur 
doit donc tracer des joints accessibles et soudables à plat, 


de préférence. 
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PROGRAMME DE SOUDAGE 


Avant tout commencement d'exécution, un programme de 
soudage doit étre établi qui limite au minimum les défor- 
mations. 


Ce programme doit préciser : 


10 le mode de décomposition de l'ensemble à souder en 
sous-ensembles et en détails; ces derniers, faciles a rectifier 
s'il y a lieu, doivent étre completement soudés avant d'étre 
incorporés dans l'ensemble qui ne permet plus de retou- 
ches importantes; 


29 la préparation des joints ; 


30 l'ordre d'exécution ou séquence des cordons de sou- 
dure, le soudage devant étre exécuté á retrait transversal 
libre; 


40 le détail des passes; 
50 les positions d'exécution; 


6° les précautions prises pour amener les pieces en posi- 
tion. 


Nous croyons devoir insister sur la question des séquen- 
ces de soudage qui, bien souvent, paraissent étre insuffi- 
samment étudiées. Elles devraient faire 1'objet d'une étude 
beaucoup plus attentive et recevoir l’approbation explicite 
du maitre de l'œuvre. 


CONDITIONS D'EXÉCUTION 


La forme et la précision de préparation des bords á 
assembler ont un effet déterminant sur la qualité des assem- 
blages obtenus. Elles doivent faire l’objet d'un soin tout 
particulier. 


On ne doit pas cintrer a froid, ou a chaud á une tempé- 
rature insuffisante, des plats en acier sensibles au vieillis- 
sement, le danger résultant de cette déformation risquant 
d'être aggravé par le régime thermique du soudage. Le 
cintrage dans de telles conditions ne peut être toléré que 
lorsque le rayon de courbure est d'au moins trente fois 
l'épaisseur des plats. Ceci devient inutile avec les aciers 
insensibles au vieillissement, mais, en l'état actuel des 
Cahiers des charges, les garanties de non vieillissement ne 
sont pas imposées. 


On ne doit pas souder lorsque la température sur le lieu 
de travail ne dépasse pas 0°C. Avec des aciers alliés ou à 
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tres haute résistance, et par basses températures ambiantes, 
il est toujours prudent de préchauffer les parties a souder.. 


Protéger contre la pluie, la neige et le vent, non seulement 
les soudures en cours d'exécution, mais également les sou- 
deurs auxquels, par ailleurs, un échafaudage suffisamment 
stable doit être assuré. 


CONTROLES 
Prévoir des contröles stricts et frequents de la main- 
d'œuvre et de l'exécution. 


Sur l'importante question de la qualification des soudeurs 
on pourra consülter avec fruit l'interessante étude que vient 
de lui consacrer M. Gerbeaux, dans le numéro de janvier- 
février 1955 de la revue Soudure et Techniques Connexes, 
étude dans laquelle il insiste, non seulement sur le fait 
qu'une telle qualification n'est opérante que si elle est tres. 
strictement conforme, méme dans les plus petits détails, 
au cas d'exécution de soudure proposé, mais encore sur la 
valeur de l'épreuve de texture, négligée par les deux grands 
Cahiers des charges en vigueur. 


Cette épreuve, applicable a tous les problemes de cons- 
tructions soudées par fusion, sans aucun autre matériel que 
l'outillage habituel de l’atelier ou du chantier, est cependant 
particulierement accessible, et sans aucune contestation, 
au candidat soudeur; ses résultats, chiffrables avec autant 
de précision que le sont ceux de l'essai de traction, per- 
mettent de tirer d’un assemblage, et de fagon simple, un 
jugement tres súr quant a la qualification du candidat. 


Nous avons terminé et, s'il nous est permis, pour conclure, 
de formuler un voeu, c’est que cette causerie ait contribue 
a mettre en évidence, non seulement la grande variété de 
formes constructives qu’offre le soudage, mais encore 
l’ampleur des réalisations ou des projets, de ponts soudés 
en France où les Services de la S. N. C. F. d'une part, des 
Ponts-et-Chauss3es, d'autre part, ont fait, ou font, un gros 
effort pour doter notre pays d’un ensemble de construc- 
tions remarquables pouvant soutenir avantageusement la 
comparaison avec les meilleurs exemples étrangers. 


Alliant à la souplesse d'adaptation des formes aux efforts 
a transmettre une purete de lignes impossible a atteindre 
par tout autre procédé, le soudage, employé rationnelle- 
ment et avec les précautions nécessaires, constitue incon- 
testablement un facteur moderne et fondamental d'allége- 
ment, d'économie et de sécurité de fabrication. 
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PRESENTATION DU PRESIDENT LORIN 


Je pense que M. Andre Schmid est suffisamment connu de vous > a inuti 2 
€ 7 ( ‚par consequent qu'il est inutile de vous le présenter, Je 
rappellerai seulement que M. Schmid est un des Dionniers de la construction soudée en France. ll a débuté dans cette Boe 


| 
| 
| 
| 
: 


che des 1930, et il n'a cessé depuis de s'occuper de toutes les questions de soudure. Il est à ] SSI 
), e : y a ce titre, actuell 
de la Commission Technique de Soudage de notre Chambre ee A cu UR 


Parmi les très nombreux ouvrages qu'il a réalisés depuis 1930, je citerai: 
pour la S. N. C. F., en 1933, une passerelle à signaux à la gare de Reims, 


le pont du Landy, en 1937, 


le pont des Joncherolles en 1938, de 109 tonnes, particulièrement remarquable par sa conception, 


le pont de Compiègne, en acier Adx : 110 tonnes, 
également un pont à Abbeville, en 1947, 

en 1952, des poutrelles raboutées pour Stein, 

le pont du Bourget, en 1951 : 168 tonnes, 

et le pont de Longjumeau, en 1954. 


En même temps, des ponts-routes en 1946, franchissement de l'Oise; en 1950, franchissement de l'Adour. 


‘Puis, en 1951, franchissement du canal du Rhône au Rhin. 


: Puis, les grands ponts: le pont Corneille, 1952, de 4 800 tonnes, réalisé avec les Entreprises Métropolitaines et Colo- 
niales. Le franchissement de l'Oise, en 1954, dont, je crois, M. Schmid va vous parler. Enfin, le pont de l'Arche, en 1954, de 
2 200 tonnes, réalisé également avec les Entreprises Métropolitaines et Coloniales. 


C'est un palmares suffisamment élcquent pour qu'il ne soit pas nécessaire de s'étendre. 


EXPOSÉ DE M. A. SCHMID 


PONT D’AUVERS-SUR-OISE 


Le nouveau pont en acier soudé reliant Méry et Auvers 
a remplacé un bow-string en béton armé détruit en 1940. 


Pour la protection de l'harmonie du site, un pont à 
poutres latérales ne pouvait étre envisagé; le gabarit de 
navigation de 25 m par 4,10 m au-dessus des plus hautes 
eaux navigables, et les accés rive gauche qui ne pouvaient 
supporter un rehaussement du profil en long, ont imposé 
un tablier de faible épaisseur, donc une poutre a béquille 
était indiquée. 

L'ouvrage de 62 m de portée d'axe en axe des rotules, 
‚st de 7 m de largeur de chaussée avec deux trottoirs de 


1,50 m, soit 10 m de largeur totale, fut étudié par les ser- 
vices de M. De Buff=vent, Ingénieur en Chef de Seine-et- 
Oise. MM. Vandange, Ingénieur des Ponts-et-Chaussées, 
et Grelu, Ingénieur T. P. E., chargés de cette étude, pro- 
posérent une poutre a béquille en acier soudé avec dalle 
de chaussée légere afin d'éviter des poussées exagérées 
difficiles á reprendre étant donné la qualité du terrain. 


La dalle proposée étudiée par le Service Central d'Etudes 
Techniques comporte un coffrage en tóle formant arma- 
ture tendue d'une dalle en béton de 10 cm d'épaisseur 
moyenne. L'épaisseur du tablier est ainsi réduite a 1870, 


revétement de chaussée compris. 


Schéma des poutres à béquilles. 
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Coupe transversale. 


Toutes les charges sont prises par des pieux verticaux 
et inclinés. : 

L'ouvrage comporte cinq poutres écartées de 2,30 m 
d’axe en axe, écartement favorable pour le systeme de 


dalle envisagé. Distance entre les poutres extrémes: 
9,20 m. 


L'acier employe est de nuance 42 /25 conforme aux pres- 
criptions du Cahier des charges des Ponts-et-Chaussees. 


Ainsi qu'il est classique, l'ouvrage a été étudié en évi- 
tant toute épaisseur supérieure a 25 mm, ainsi que tout 
cordon de soudure transversal dans les piéces tendues 
et tout cordon d’angle de forte section. 


Les ames de chaque poutre ont une épaisseur de 25 mm 
pour les béquilles, puis 16 et 12 mm pour la partie centrale. 


Les semelles d'intrados sont en 500 x 20 sur toute la 
longueur, renforcees par des semelles de 360 x 20, 
450 x 20 et 380 x 14, avec un maximum d'épaisseur 
totale de 54 mm a l'intrados des béquilles. 


Les semelles d'extrados sont en 400 x 20 sur toute la 
longueur, renforcees par une semelle de 300 x 20, donc 
un maximum d'épaisseur totale de 40 mm. 


Les entretoises sont écartées de 6,20 m; elles sont consti- 
tuées en K par des 1/2 IPN de 200 à 280. 


Dans les bequilles, il existe deux plans verticaux de 
contreventements réalisés en 1/2 I AP 270, l'un sensible- 
ment a l’aplomb des rotules, et l'autre dans le plan des 
extrados au voisinage de la culée. 


Les deux joints de chantier prévus soudés se trouvent 
en des points favorables, c'est-à-dire dans des régions 
ne comportant qu'une seule semelle de 20 mm d'épais- 
seur. Chaque poutre se, trouve décomposée en deux 
béquilles dont l'encombrement est celui d'un triangle de 
13,200 m de base et 7,160 m de hauteur, et le poids de 
6,5 t et d'une partie centrale de 42 m de longueur, 1,70 m 
de hauteur et pesant 20 t. Ces pieces peuvent facilement 
étre transportées par eau de Gennevilliers a Auvers par 
les soins de 1'Entreprise Courbot. 


Les béquilles comportent, pour leurs ámes en tóle de 
25 et 16, quatre joints soudés avec chanfrein en X et six 
passes pour les tóles de 25, et électrodes á grande péné- 
tration, une passe sur chaque face, pour les tóles de 16. 


La partie horizontale comporte six joints transversaux 
dans les ámes de 12, soudés également avec électrodes 
a grande penetration. 


Pendant la préparation des ámes, les plats de semelles 
ont été soudés bout a bout avec chanfrein en X pour former 
la longueur correspondant aux expéditions, les semelles 
additionnelles étant soudées par cordons latéraux avec 
électrodes EHV. 


Pour les béquilles, les semelles ont été formées préala- 
blement á leur rayon de courbure avant leur soudage 
en paquet. 


Pour les parties droites, comme pour les béquilles, 
le soudage des semelles sur les âmes s'est fait, l'âme étant 
placée verticalement; pour les parties droites, avec deux 
soudeurs à plat et quatre soudeurs en plafond partant 
ensemble du milieu de la poutre; pour les béquilles, le 
soudage s'est fait en 1/2 montant tant à plat qu'en plafond. 


Dans la partie horizontale, l'âme des poutres n'est 
raidie qu'au droit des entretoises par un 1 /2 IPN 200. Dans 
les béquilles, l'âme de 25 mm est raidie par une nervure 
verticale de 400 X 20 et par une nervure horizontale et 
deux nervures obliques en 180 16 sur chaque face, 


Mise en place des béquilles. 


Mise en place d'un caisson de deux 


poutres. 


lion 


et par 1/2 PN 180 vertical sur chaque face a l'aplomb du 
raccord d'intrados entre bequille et partie horizontale. 


L'équerrage des semelles sur l'âme, particulièrement 
nécessaire pour la semelle supérieure qui reçoit la tôle 
de fond de dalle, est réalisé par des plats de 100 x 12 
soudés sur âme et semelle par des cordons longitudinaux. 


Le tracé des joints à souder sur chantier a fait l'objet 
du plus grand soin; ils ont été vérifiés par calibre. 


Quatre des parties horizontales ont été assemblées : 


deux par deux par leurs entretoises définitives, cet ensem- 
ble pouvant être manutentionné facilement tant à Genne- 
villiers qu'à Auvers. Le chargement, le transport et la 
mise en place des éléments, ont été faits avec les bigues 
et pontons BK de l'Entreprise Courbot (poids total de l’ou- 
vrage 266 t). 


Les opératicns de montage ont commencé par la mise 
en place des dix béquilles, leur stabilité étant assurée 
par un tirant réglable fixé, d'une part à leur tête, et d'autre 
part scellé dans la culée. En premier lieu, elles sont pla- 
cées dans une position légèrement relevée pour faciliter 
par la suite la mise en place des parties centrales. Pour 
les quatre premières, celles-ci sont présentées par caisson 
de deux poutres ce qui évite tout risque de déversement; 
le jeu des tirants de tête de béquilles et des vérins placés 
horizontalement entre leur pied et la culée facilite un 
réglage précis; deux axes provisoires permettent a chaque 
joint de solidariser les deux éléments et de procéder 
au soudage sans contrainte. Après le deuxième caisson, 
la dernière partie centrale est mise en place isolement; 


Série : Construction métallique (21). 


elle est immédiatement reliée provisoirement, puis défi- 
nitivement, avec le caisson voisin. 


Les tôles de fond de dalle sont alors étalées sur les 
poutres et soudées bout à bout, d'abord par un cordon 
en plafond, puis à plat avec une électrode à grande péné- 
tration. Une fois réunies entre elles en bandes de toute la 
longueur du pont, elles sont soudées aux semelles d'extrados 
avec électrodes à grande pénétration; afin de souder 
entre eux des aciers ne supportant aucune contrainte, 
l'action des vérins de pied de béquilles a permis, en fai- 
sant varier la poussée, d'annuler la contrainte dans la zone 
de soudage, celui-ci devant naturellement être fait par 
tranches transversales du pont et symétriquement par 
rapport à son milieu. 


Tant en atelier que sur le chantier, les soudures ont 
été contrôlées aux rayons X. 


Aux essais, qui ont eu lieu le 21 juillet 1954, la fleche 
enregistrée a été de 58 mm, soit une réduction de 25 à 
26 % sur les flèches calculées à 78 mm. La flèche réelle 
a donc été de 1/1070 de la portée pour un élancement 
de 1/37. Ces poutres à béquilles sont donc très rigides. 


Aucune déformation résiduelle n'a été constatée. 


L'ensemble des travaux, tant en atelier que sur le chan- 
tier, exécutés sous la direction de M. Roulet, Ingénieur 
des Ponts-et-Chaussees, et de M. Grelu, Ingénieur T. P. E., 
s'est déroulé sans aucun incident, en parfaite entente 
entre le maitre de l'œuvre et les Entreprises et, nous 
l'espérons, à la complète satisfaction des Ponts-et-Chaus- 
sees, 


Vue d’ensemble d’amont R.G. 


— 1199 — 


Annales de l’Institut Technique du Bâtiment et des Travaux Publics — N° 


95, novembre 1955. 


# 


PONT DE PONT-DE-L’ARCHE 


Situé sur Ja R.N. 7 Paris-Rouen, entre Pont-de-l'Arche et 
Igoville, son tracé évite le centre de l'agglomération de 
Pont-de-l'Arche. Il traverse en biais à 66° l'Eure et la Seine, 

vec une longueur totale de 368,70 m. 


Il comporte cinq travées de 55 m — 85,20 m — 88,20 m 
— 85,20 m et 55 m avec chaussée de 9 m et deux trottoirs 
de 3 m, le point fixe étant sur la pile Il en partant de la rive 
gauche. 


Les montants d’entretoises sont implantés en biais sur 
les âmes. 

Les raidisseurs d'âme en 1 /2 profils I AP sont, par contre, 
implantés normalement. 

Les joints de montage "des poutres, prévus soudés, ont 
été placés aux points de moment fléchissant sensiblement 
nuls, ce qui a conduit à des éléments de 36 à 47 m de 
longueur, et de 21 a 44 t de poids. 


Élévation. 


Le projet établi par le Service Central d'Etudes Techni- 
ques prévoyait l'emploi d'acier 55 M rivé. Le mauvais état 
des palées du pont provisoire situé en aval a montré l'in- 
térêt de la proposition du groupe d'entreprises adjudi- 
cataires de réaliser un délai plus court par l'emploi d'acier 
42/25 soudé, de qualité conforme au Cahier des charges 
des Ponts-et-Chaussées, les grandes lignes du projet ini- 
tial (nombre de poutres : sept, gabarit des âmes des pou- 
tres) n'étant pas modifiées, seules les sections ayant subi 
quelques changements. Malgré la réduction du taux de 
contrainte, le poids total de l'ouvrage n'a pas changé par 
suite de l'économie due à l’emploi de la soudure (2 300 t). 


Les poutres sont constituées par des âmes de 1,20 m à 
3 m de hauteur, et de 12 à 16 mm d'épaisseur. 


Les semelles sont en 600 /20 — 575 /20 et 240 /20, et 300 /20 
pour les semelles d'appoint. Des cordons d'angle continus 
de 4 mm relient âmes et semelles. L'épaisseur maximum 
des semelles est de 120 mm sur les piles II et III, et 100 mm 
sur les piles I et IV, et, en travée de 80 mm, sauf sur les 
deux travées de rive où elle est de 70 mm seulement. 


L'écartement entre poutres est de 2,35 m, porté à 2,55 m 
pour les poutres de rive. 


Les faces extérieures des poutres de rive ne comportent 
aucun raidisseur d'âme ;ceux-ci, en I AP, sont reportés 
sur la face intérieure. Seuls apparaissent, à l'extérieur, les 
montants sur appuis. 


Pour les poutres intermédiaires, les raidisseurs d'âme 
sont constitués par des 1/2 I AP soudés de part et d'autre 
de l'âme. 

Les entretoisés, écartées de 7 m environ, sont biaises; 
elles sont à triangulation Warren; les membrures hautes 
et basses sont en 1/2 poutrelles (HN 240 à 280 et I AP 270 


à 320), et les diagonales en HN 120 et 140 


Montage des entretoises. 


La fabrication des poutres a été partagée entre les Entre- 
prises Métropolitaines et Coloniales pour les 2/3, et les 
Etablissements Schmid, Bruneton et Morin pour le 1/3 Les 
aciers ont été commandés aux mêmes aciéries qui nous 
avaient fourni ceux du pont Corneille, c'est-à-dire Usinor- 
Longwy et Hagondange. Il n'y a eu aucun incident dans 


l'élaboration et tou ] 5 
s les aciers présentés e 
; ( nen 
donne satisfaction. mare 
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Dans les deux usines, les ämes ont été réalisées a la Aux Entreprises Métropolitaines et Coloniales, le sou- 
longueur de l'élément et de même pour le paquet de dage des poutres s'est fait suivant le programme ci- 
semelles. après 


PHASE MIL 


Phases de montage. 


Montage sur l'Eure. 


Montage sur pile III. 
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Les âmes ne comportant que des joints transversaux, 
ceux-ci sont préparés en X. Une première passe manuelle 
est faite sur une face, après retournement une deuxième 
passe manuelle sur la deuxième face, puis une passe à 
l'Union-Melt, et après un nouveau retournement, une 
passe à l'Union-Melt sur l'autre face. 


Les semelles sont raboutées par joints en X soudés 
manuellement en six passes avec trois retournements. 
Entre elles, les semelles sont soudées à 1'Union-Melt; 
lorsqu'il y a débordement des semelles supérieures, 
le paquet est retourné et soudé manuellement. 


Le paquet de semelles est soudé sur la poutre à l'Unior- 
Melt, successivement sur chaque face. 


Les raidisseurs sont soudés manuellement. 


Aux Etablissements Schmid, Bruneton et Morin, les 
âmes, pour les tronçons de 37 m, ont 12 mm d'épaisseur 
et comportent trois joints transversaux; pour les tron- 
çons de 45,77 m; elles ont 12 et 16 mm d'épaisseur et 
comportent quatre joints transversaux. Tous ces joints 
ont été soudés avec des électrodes à forte pénétration. 


Les larges-plats des semelles ont été soudés bout à bout 
avec chanfrein en X en douze passes avec trois retourne- 
ments, et les semelles soudées entre elles par le procédé 
EHV. 


La constitution des poutres a été réalisée, l'âme étant 
à plat et les semelles soudées sur la face supérieure de 
l'âme par cordons interrompus en partant du milieu. 
Après retournement, le soudage est fait sur l'autre face 
par cordons continus en partant du milieu. Un deuxième 
retournement permet de compléter les cordons de la 
première face. 


Les raidisseurs sont soudés l'âme étant à plat. 


Pour les entretoises, seule la soudure du nœud du K 
est exécutée en atelier. 


Sur le chantier, les joints d'âme sont prévus exécutés 
en soudage montant sur chanfrein en X, et pour les semelles 
en soudage à plat sur chanfrein en V. Un grand soin a 
été donné à la préparation de ces joints qui ne compor- 
taient pas de présentation en atelier. Ils ont été vérifiés 
avec des calibres et se sont révélés parfaitement satisfai- 
sants. “ 


Les difficultés du montage a réaliser, soit au-dessus de 
la rive gauche de l'Eure, soit au-dessus de l'Eure, soit 
sur l'île entre Eure et Seine, soit enfin au-dessus de la 
Seine, et avec l'impossibilité de stocker les piéces termi- 
nées au voisinage immédiat, ont force les deux ateliers 
a suivre avec precision le programme des operations 
de montage, ces ateliers ne pouvant eux-memes se laisser 
encombrer de pieces terminees. Le transport economique 
des pieces des ateliers à Pont-de-l'Arche nécessitait un 
groupage sur les pontons BK utilises. Les dates de sorties 
d'ateliers ont fait l'objet d'un programme très précis 
qui a été respecte. Les transports étaient effectués néces- 
sairement par voie d'eau de Rouen et de Gennevilliers. 


Le montage a commencé par les éléments D qui, déchar- 
gés du ponton par une bigue en Seine, ont été déposés 
sur une voie traversant l'île; ils ont été montés à l'aide de 
deux mâts métalliques et ripés transversalement sur la 
pile II, constituant le point fixe du pont, et une palée métal- 
lique provisoire en élément Bailey. Sur pile I, ces élé- 
ments ont été immédiatement réglés à leur niveau défi- 
nitif. 


Vue d’aval R.D., piles IV et III. 
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_Le montage s'est ensuite poursuivi en partant de la 
rive gauche de l'Eure. L'Entreprise Courbot avait passé 
de Seine en Eure une bigue de 30 t qui, prenant les élé- 
ments A sur la voie traversant l'île, les déposait sur la berge 
rive gauche de l'Eure où ils étaient repris et montés au 
mat, reposant d’une part sur la culée, et d'autre part sur 
des étais contreventes. 


Les éléments B suivants étaient placés avec la bigue 
de l'Eure; ils reposaient sur les piles et sur l'extrémité 
des éléments A posés en premier lieu. 


Les joints entre les éléments A et B ont été immédiate- 
ment soudés . 


Il ne restait plus sur l'Eure qu'à poser avec la bigue 
l'élément C fermant la bréche entre les éléments B et D. 


La nécessité de pouvoir, pour ce raccordement, déplacer 
individuellement les poutres pour la présentation correcte 
des joints, n'avait pas permis de souder les entretoisements 
définitifs; ils avaient été remplacés par des entretoise- 
ments provisoires indispensables pour éviter le déver- 
sement des poutres entre leurs appuis, ces entretoise- 
ments provisoires permettant néanmoins les déplacements 
nécessaires pour la présentation correcte des joints. 


En méme temps, le montage a repris du cóté Seine 
rive gauche par les poutres E posées par la bigue de 
Seine sur deux palées métalliques réalisées en éléments 
Bailey. 

A la suite, ce sont les éléments D sur Seine qui sont 
poses par la bigue sur la pile en Seine rive gauche. 


Ensuite, il a fallu passer au montage de l'élément B 
sur pile en Seine rive droite, et le maintenir en équilibre 
par des tirants (moufles de 30 t) fixés au pied de la pile, 
et par des doubles mouflages horizontaux. Le montage 
de ces éléments B a permis le montage et l’assemblage 
des éléments A de rive droite avec B, et finalement, le 
montage des derniers éléments C sur la passe centrale 
de la Seine. 


La jonction des éléments entre eux était réalisée provi- 
soirement à l'aide d'oreilles soudées aux semelles avec 
brides de raccordement et cornières sur le joint d'âme. 
Le soudage pouvait ainsi être réalisé sur un métal de base 
sans contraintes. 


Le soudage des entretoises définitives suivait immedia- 
tement l'assemblage des poutres entre elles. Ces entre- 
toisements, disposés en K, étaient mis en place par un 
chariot roulant. 


Le coffrage et le ferraillage de la dalle en béton armé 
de chaussée, exécutée par l'Entreprise Morineau, avait 
suivi le montage du tablier, et le coulage de la dalle de 
16,5 cm a commencé côté Pont-de l'Arche des la pose 
des derniers éléments côté Igoville. 


Entretoises. 


La corniche en éléments préfabriqués suivait immédia- 
tement. 


Les essais, qui se sont déroulés le 19 décembre, ont 
fait apparaître des flèches inférieures à celles calculées : 


79,5 mm pour 105,8 mm dans la travée I 
mn ES nr = Il 
et 158 me 2047 mm = TI 


soit donc, comme au pont d’Auvers, d'environ 25 % infé- 
rieures a la prévision. L’ancrage de la dalle en béton 
arme par des papillons soudés aux semelles des poutres 
peut en étre partiellement cause. 


Ces fleches étaient néanmoins tres visibles, car elles 
dépassaient la flèche due au profil en long (R = 10 000 m) 
qui n’est que d’environ 100 mm. Cette fléche était, pour 
la travée centrale, de 1/500 de la portée pour un élance- 
ment de poutre de 1/44 


L'adjudication du pont de Pont-de-l'Arche avait eu lieu 
le 22 juin 1953 — ordre de service: 11 juillet. 


Le projet variante soudé en acier 42/25 a été adopte 
le 12 octobre 1953 (avenant n° 1). 


L’ouvrage a été livré a la circulation le 10 novembre 
1954, soit treize mois après, et cela malgré quelques retards 
imprévus dans la livraison des aciers et une période de 
pluie et vent qui a beaucoup gêné les travaux de mon- 
tage. 


Les Entreprises ont fait un effort considérable pour 
tenir les engagements qu'elles avaient pris quant au delai, 
mais elles doivent reconnaitre qu'elles ont été fortement 
aidées par M. Blosset, Ingénieur en Chef, M. Meo, Ingé- 
nieur d'Arrondissement, MM. Costantini et Courtois, Ingé- 
nieurs T. P. E., qui se sont empresses de régler toute 
question dans les delais les plus courts, permettant ainsi 
une collaboration sincere et efficace entre les maitres de 
l'œuvre et les exécutants. 


Vue d'ensemble d'aval R.D. 
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DISCUSSION 


M. Dayp£. — Je voudrais poser une question au sujet de 
l'acier à haute résistance. M. WIDMAN nous a signalé les réalisa- 
tions d'avant-guerre, en acier Ac 54, regrettant d'ailleurs la 
disparition de ces aciers. Nous regrettons plus généralement la 
disparition de l’acier á haute resistance, sans tenir spécialement 
pour autant au type antérieur de l’acier 54. Nous savons que cet 
acier contenait du cuivre, et on nous a fait savoir que la présence 
de cuivre n'était pas toujours désirable dans les aciers. Les For- 
ges ont mis au point, apres la guerre, un acier Ac 55 présentant 
des qualités mécaniques analogues. Je ne connais pas, actuelle- 
ment, de réalisation de grand pont soudé en acier Ac 55. Mais 
nous connaissons des réalisations en acier Ac 54. Y avait-il, 
avant guerre, dans la réception de l’acier Ac 54, pour la cons- 
truction soudée, des conditions très spéciales ? 


M. Scumip. — Il y avait des spécifications d'analyse chimi- 
que et une valeur minimum de la résilience qui n’était d’ailleurs 
pas très élevée. 


M. Wipman. — L’acier Ac 54 n’a pas complètement disparu, 
puisqu'il existe sous la dénomination de « Confor » E, sous 
forme de tóles pour les conduites forcées. 


M. Lorin. — Certains sidérurgistes ne tiennent pas a fabri- 
quer en grande masse des aciers contenant du cuivre. D'ailleurs, 
qu'il y ait du cuivre ou non, ce que nous souhaitons, c'est un 
acier á haute resistance et soudable. 


QUESTION. — L’acier employé dans les conduites forcées 
est-il de Pacier Ac 54, et non de l’acier Ac 55? 


M. Wipman. — L’acier Ac 54 employé dans les conduites 
forcées a les mêmes caractéristiques que l’acier Ac 54 utilisé 
avant guerre pour les ponts, sauf peut-étre au point de vue du 
carbone. Le pourcentage de carbone peut aller jusqu’a 0,22, 
alors que dans l'acier Ac 54 c'était 0,20. Mais, pour le reste, la 
composition chimique et les autres caractéristiques sont approxi- 
mativement les mêmes. 


M. Poray. — Très souvent, dans les Cahiers des charges, on 
indique « acier Ac 54 », mais le constructeur peut utiliser l’acier 
Ac 55, en accord avec l’Administration. 


M. Wipman. — Oui, actuellement. Mais, autrefois, l’emploi 
de Pacier Ac-54 était régi par la circulaire du 7 février 1933. 
Voici, d’ailleurs, les spécifications comparées concernant l'ana- 
lyse chimique : 


Ac 54 


des Ponts et Chaussées « Confor » E 


Carbone : 0,22 %. 

Silicium : 0,25 %. 

Phosphore : 0,04 %. Phosphore : 0,035 %. 

Soufre : 0,04 %. Soufre : 0,04 %. 

Soufre + phosphore : 0,07 %. Soufre + phosphore : 0,07 %. 
Manganese : 1,2 %. Manganese : 0,90 %. 

Chrome : 0,6 %. Chrome : 0,4 %. 

Cuivre : 0,6 %. Cuivre : 0,50 %. 


Carbone : 0,2 %. 
Silicium : 0,3 %. 


M. Poray. — Y a-t-il une prescription concernant la teneur 
en azote ? 
M. WipMan. — Non, et à ma connaissance il n’y a rien eu de 


publié a ce sujet. Au point de vue des caractéristiques mécani- 
ques, la limite élastique est de 36 kg/mm? pour Pacier Ac 54 et 
de 34 kg/mm? pour le « Confor » E; l’allongement est de 20 % 
dans les deux cas. Par conséquent, on peut dire que l’acier 
«Confor » E, pour conduites forcées, est de l’acier Ac-54. On le 
trouve sous forme de tôles. Il est sans doute regrettable qu’on ne 
puisse le trouver sous forme de profilés. 


M. Poray. — J'ai eu l’occasion de participer aux essais faits 
avant guerre sur les premiers aciers Ac 54 qui ont été livrés pour 
le pont de Neuilly. Les difficultés rencontrées etaient dues en 
particulier à la teneur en carbone trop élevée, et à la présence de 
cuivre. Alors qu’au départ on avait limité le carbone a 0,22, ce 
chiffre représentait en fait une valeur moyenne; par endroits, 
en obtenait des teneurs qui atteignaient des valeurs nettement 
plus élevées. De méme pour le cuivre, on pouvait trouver dans 
certains cas 0,6 et 0,7 % contre 0,4. Dans ces conditions, avec 
des vitesses de refroidissement élevées sur tôles épaisses, j'ai pu 
constater que des soudures qui avaient été exécutées le soir ou 
l'après-midi et qui étaient alors parfaitement saines, se trou- 
vaient fissurées le lendemain matin dans le sens de la longueur. 


. C’est à cette occasion, je crois, qu’on a réduit la teneur en car- 


bone de 0,22 à 0,18 % environ. Par conséquent, pour ma part, 
je considère que les aciers Ac-54, du type utilisé avant guerre, 
et qui avaient donné lieu à des difficultés, ne constituent pas 
des matériaux de base à l’abri de tout reproche. 


M. Wipman. — On a cependant construit un certain nombre 
de ponts-rails en acier Ac 54, dont le pont à treillis des Jonche- 
rolles qui, à l’époque, a beaucoup fait parler de lui puisque, 
dans cet ouvrage, on superpose au droit des nœuds des efforts 
secondaires que l’on calcule mal aux contraintes de retrait dues 
au soudage. 


M. LoRIN. — Je crois d’ailleurs qu’à l’étranger il y a eu de 
grands ponts en acier à haute résistance, et notamment le pont 
de Dusseldorf. 


M. Poray. — Le pont de Dusseldorf a été construit avec un 
acier au carbone-manganése. 


M. DayDé. — Les Allemands ont, pour leurs profilés, de 
l'acier St 52 sans cuivre. Ils n’ont jamais utilisé d’acier Ac 54 
au cuivre. 


UN AUDITEUR. — Les premiers aciers St 52 qui ont été lancés 
par les Allemands avaient surtout des teneurs élevées en sili- 
cium, ce qui déterminait, après soudage, des vieillissements 
artificiels très rapides. On avait des grossissements de grain et 
des résiliences qui changeaient. C’est pourquoi les Allemands 
Pont abandonné, à la suite des ennuis qu’ils ont eus. 


M. Lorin. — Ils ont maintenant des aciers au carbone- 
manganèse, avec possibilité de mettre du chrome, sans obliga- 
tion. M. SCHMID, qui préside la Commission du Soudage de la 
Chambre Syndicale, suit cette question particulièrement. Nous 
souhaitons vivement que l’on mette au point un acier à haute 
limite élastique soudable. Nous avons vu à l'instant l’exemple 
de Pont-de-l’Arche : l’Administration avait fait un projet en 
acier Ac 55 rive, on a obtenu le méme poids avec un acier Ac 42 
en construction soudée. En se plaçant sur le plan technique, on 
a ainsi réalisé, en acier Ac 42 soudable, un pont qui était aussi 
léger que le pont rivé en acier Ac 55. Si on avait pu avoir, pour 
ce grand ouvrage, de l’acier Ac 55 soudable, il me semble qu'il 
aurait dú-s'imposer et qu'on aurait abouti A une économie cer- 
taine. Ceci est exemple typique qui nous montre que l’on doit 
utiliser si possible de l’acier à haute limite élastique soudable. 


M. Poray. — Dans la revue « Soudage et Techniques 
Connexes », un article a été publié par M. de Leirıs, Ingenieur 
general de la Marine, et dans lequel sont relatés les résultats 
d'essais de fatigue sous efforts alternés sur des piéces ou des 
ensembles soudés. Ces essais ont porté sur des aciers à 40, 50 et 
60 kg/mm? avec un nombre de cycles de 2 millions environ Ce 
taux de 2 millions peut étre atteint pour un pont sur lequel paga 
sent un certain nombre de trains. Eh bien! ce qui m'a profon- 
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dément dérouté, c’est qu’on casse l’&prouvette en acier à 40 kg/ 
mm? sous un taux de fatigue de 22 kg/mm?. Pour l’acier 50, c’est 
23 kg/mm?; pour l’acier 60, c'est 24 kg/mm?. C'est-à-dire que la 
sécurité de l’acier 60 est seulement trés legerement supérieure á 
celle de l’acier 40. Par conséquent, je me demande s'il n'y aurait 
pas lieu de faire, tót ou tard, des essais de fatigue alternée sur 
des ouvrages réalisés où l’on croit obtenir une économie de 
poids alors qu’elle est, en réalité, illusoire. Il faut peut-être tenir 
compte de la plasticité de l’acier à 40 kg/mm? qui peut donner 
une garantie plus grande de sécurité. 


M. GERBEAUX. — En construction aéronautique, on se préoc- 
cupe énormément de fatigue, et on trouve à peu près les mêmes 
limites de fatigue pour les aciers à haute ténacité que pour les 
aciers doux. Cela n'empêche pas qu’on fasse des constructions 
aéronautiques avec des aciers à 120 kg/mm?, et ceci avec succès 
et avec un très large avantage. La conclusion logique qu’on peut 
en tirer, à mon point de vue, est qu’on ne peut pas transposer 
brutalement dans la pratique les résultats de fatigue faits, 
conventionnellement, en laboratoire. 


M. LoRIN. — D'ailleurs, en général, sur les ouvrages de char- 
pentes métalliques, on a plutôt des efforts ondulés qu’alternes. 
Aucune pièce, pratiquement, ne passe de la tension à la compres- 
sion. C’est en général une ondulation de la contrainte sans chan- 
gement de sens. 


M. GERBEAUX. — Et, au surplus, on n’a pas les mêmes fré- 
quences dans la pratique que dans les essais de laboratoire. 


M. DayDE. — Je crois également, d’après les essais dont j'ai 
vu les résultats, qu'il n’y a pas seulement le nombre d’alternan- 
ces qui compte, mais aussi le temps qui s’écoule entre deux alter- 
nances successives. Dans les essais de laboratoire, ce temps est 
très court, alors que, dans nos ouvrages, les alternances qui peu- 
vent se produire et qui, on le rappelait, sont surtout des varia- 
tions d’efforts sans changement de sens, se manifestent à des 
cadences beaucoup moins rapides. Ces variations, infiniment 
plus lentes, ont beaucoup moins d’effet sur le vieillissement du 
métal. 


M. Lorin. — C'est certain. 


M. DuNoyer. — Je voudrais insister sur le fait que les 
contraintes de retrait sont moins préoccupantes qu’on ne le 
croit généralement. L’idee que les contraintes de service s’ajou- 
tent aux contraintes propres demande à être revue. Il n’y a que 
pour les cas de pièces bridées ou de fortes épaisseurs que les 
contraintes de retrait doivent retenir l'attention, mais ceci en 
fonction cependant des déformations possibles. 


M. LAZARD. — Je crois qu’on peut constater que la plupart 
des ponts récents sont — à l’exception du pont de Thionville, 
d’un pont en Alsace et de quelques ponts levants —, des ponts 
à poutres sous chaussée, qui correspondent non seulement à la 
mode actuelle, mais également à une excellente utilisation de 
l’acier. Il convient aussi de noter de nombreux cas de ponts 
construits à la S. N. C. F., aussi bien ponts-rails que ponts- 
routes, dans lesquels on a utilisé très souvent le soudage pour 
ajouter des semelles additionnelles soit à des poutres composées, 
soit à des poutres sous forme de laminés. Il semble aussi que la 
tendance générale des ingénieurs des Ponts-et-Chaussées soit 
de réaliser des ouvrages entièrement soudés, alors que notre 
tendance, à la S. N. C. F., est, au contraire, de ménager le plus 
souvent quelques joints rivés pour permettre une plus grande 
liberté dans les déformations. J’ajouterai que nous venons de 
rencontrer un certain nombre de difficultés sur les chantiers 
lors de la construction de ponts-routes pour lesquels il nous a 
été demandé de faire des acrobaties afin d’obtenir des ponts 
extrêmement plats. Ces difficultés nous amènent à nous reposer 
des problèmes qui intéressent à la fois les sidérurgistes et les 
constructeurs, aussi bien pour la soudabilité, pour la qualifica- 
tion des soudeurs que pour la prévision des séquences de sou- 
dage. Cela pose également la question des essais : les essais qui, 
en général, sont le fait du maître de l’œuvre et qui concernent 
à la fois la réception de l’acier et les agrém nts divers sur les 


chantiers. Ceci est une grave question et je me demande si, à la 
suite des incidents auxquels M. WipMan a fait allusion pour 
terminer, concernant des navires soudés, on n’a pas, trop exclusi- 
vement peut-être, attaché d'importance au contrôle de la rési- 
lience et si, de ce fait, on n’a pas trop oublié les problèmes de 
soudabilité. Lors des difficultés que j’&voquais, les aciers utilisés 
donnaient d’excellentes résiliences. 


Je crois qu'il serait utile que tout le monde s'intéresse à ces 
problèmes et que l’on travaille en collaboration confiante et 
complète, pour examiner tous les résultats et toutes les difficul- 
tés qui ont pu survenir. Ceci pourrait être fait au sein de la Com- 
mission dont M. CAMBOURNAC avait conseillé la création à la 
suite d’une réunion de la Société des Ingénieurs Soudeurs, il y 
a un an ou deux. Par ailleurs, M. Wıpman a fait allusion, d'une 
manière discrète, au Cahier des charges actuel de l’Administra- 
tion, et je dois dire qu’il aurait dû sortir un nouveau Cahier des 
charges S.N.C.F. pour la construction métallique, Cahier des 
charges que j'avais rédigé presque uniquement pour introduire 
des conditions particulières à la construction soudée. Mais ceci 
restera à l’état de projet tant que les difficultés auxquelles j’ai 
fait allusion ne seront pas résolues et il y a beaucoup à faire en 
ce sens. 


M. Lorin. — Je remercie beaucoup M. LazaRD et je pense 
comme lui qu’une collaboration entre sidérurgistes, construc- 
teurs et maîtres de l’œuvre serait utile pour faire du bon tra- 
vail. 


M. BERNARD. — Je pense que les sidérurgistes se rallieraient 
volontiers à cette idée. On a beaucoup parlé d’acier Ac 54 tout 
à l’heure. On a attiré l’attention sur le carbone. Mais, à mon 
point de vue, ce n'est pas le carbone seul qu'il faut brandir 
comme un épouvantail; c'est l’association du carbone, du man- 
ganése, du cuivre, du chrome et de tout ce que l'on est obligé 
d'introduire pour satisfaire des conditions qui sont bonnes, du 
moins du point de vue mécanique, mais peut-étre mauvaises du 
point de vue de la soudabilité. On a tort de mélanger la souda- 
bilité et ce que l’on peut appeler : la résistance à l’effet d’en- 
taille. Ce sont deux choses totalement differentes. On peut faire 
des aciers soudables qui ne résistent pas à l’effet d'entaille. On 
peut faire des aciers qui résistent à cet effet, mais qui ne soient 
pas soudables. Il faut coordonner tout cela. Il faut arriver a 
élaborer un Cahier des charges rédigé en commun par le maître 
de l’œuvre, le constructeur et le producteur d’acier. 


M. CAMBOURNAC. — On a fait allusion à des études possibles 
et à une collaboration souhaitable entre tous ceux qu’interesse 
la construction soudée. Je crois devoir rappeler qu'il existe un 
Comité de Coordination des recherches en matière de soudure 
qui a été créé, à l’instigation de M. AUDIGÉ, sous l’égide de la 
Société des Ingénieurs Soudeurs et de l’Institut de Soudure. Là, 
s’etablissent précisément les contacts que tout le monde paraît 
souhaiter et qui sont, en effet, hautement désirables, entre ceux 
qui conçoivent les ouvrages, ceux qui fournissent le métal et 
ceux qui soudent. Ce Comité de Coordination confie, en tant 
que de besoin, l'étude de certaines questions à des Commissions 
spécialisées. A cet égard, une confusion paraît s’être établie dans 
l'esprit de M. LazarD lorsqu'il a cité tout à l’heure mon nom, 
à propos d’une de ces Commissions. La Commission qu’on m’a 
demandé de présider et qui va prochainement se réunir, a pour 
objet d’essayer de mettre de l’harmonie entre les Cahiers des 
charges des différentes Administrations en ce qui concerne les 
conditions d’agrement des soudeurs. 


Cette mise au point une fois faite, me sera-t-il permis de mar- 
quer mon étonnement de ce que la construction métallique — 
et notamment la conception des ponts soudés — n’a pas, au 
cours de ces dernières années, subi d'évolution notable ? Lors- 
que nous avons fait le pont des Joncherolles avec M. SCHMID, 
nous avons pensé ouvrir la voie à des formes nouvelles parti- 
culièrement adaptées aux exigences de la soudure. Je supposais 
que, pour des ponts de grande portée, on reverrait des sections 
tubulaires analogues à celles que les Anglais ont adoptées au 
viaduc de Foch, sections beaucoup plus faciles à assembler par 
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soudage que par rivetage. Pour des portées plus modestes, le 
developpement de la fabrication des töles en France ne parais- 
sait devoir entraîner Pabandon progressif des profilés dont on 
sait qu'après refroidissement et dressage, ils sont le siège d’ef- 
forts internes d’autant plus élevés que les sections sont plus 
fortes et présentent des épaisseurs par trop differentes d'une 
partie à l’autre. 


Je crois savoir que les incidents auxquels M. LAZARD a fait 
allusion tout à l’heure se sont produits sur des laminés de grande 
hauteur et à semelles sensiblement plus épaisses que les leurs. 
On n’aurait vraisemblablement eu aucun incident si Pon avait 
réalisé les mêmes profils avec acier et semelles assemblées par 
soudage. Au total, le soudage, dont on pouvait supposer qu’il 
allait entraîner de profondes modifications dans l’art des cons- 
tructions en cier,a n’a pratiquement eu que des effets très 
limités. 

M. DELCAMP. — En tant que constructeur, je voudrais m’as- 
socier à l’idée émise de la constitution d’une Commission qui 
examinerait, avec les Administrations, les constructeurs et la 
sidérurgie, les modifications à apporter aux Cahiers des charges. 
Je crois que le moment en est venu. On pourrait envisager, 
pour le taux de travail de 18 kg/mm? qui est admis, un assou- 
plissement concernant la limite d’élasticité et examiner le pro- 
blème en fonction des épaisseurs. De toute façon, il y a là un 
travail à faire qui conditionne le développement de la construc- 
tion soudée pour les ponts en acier à haute résistance. 


M. CAMBOURNAC. — Je crois n'étre pas démenti si je dis 
qu'aux Commissions de travail du Comité de Coordination des 
recherches en soudure, nous avons des sidérurgistes qui sont là 
pour dire ce qu’ils pensent et qui le disent. De sorte qu’en réa- 
lité le contact qu’on demande à établir entre les hommes, en y 
appelant tous les utilisateurs du soudage pour les constructions 
les plus diverses : ponts et charpentes, constructions navales, 
constructions aéronautiques, etc., est déjà parfaitement réalisé. 
Je ne sais pas sous qu’elle forme on pourrait établir des contacts 
plus intimes et plus effectifs. 


M. Leroy. — La création du Comité de Coordination des 
recherches en: soudure n’a pas, au départ, été accueillie avec 
beaucoup d’enthousiasme, non pas qu’on en ait contesté l’uti- 
lité, mais parce que chacun a beaucoup à faire et qu’une organi- 
sation du genre qui constitue une occasion supplémentaire de 
réunion est un peu redoutable. M. CAMBOURNAC a relancé à 
nouveau l’activité de ce Comité, en insistant, au sein du Conseil 
de la Société des Ingénieurs Soudeurs, sur l'intérêt qui devait 
être attaché à un tel groupement. En fait, au sein du Comité 
de Coordination, on s’efforce de dégager les problèmes qui se 
posent, de faire connaître et de discuter les résultats d’études 
entreprises par les participants et de promouvoir et de coor- 
donner des recherches faites en commun au lieu de les entre- 
prendre en ordre dispersé. Ainsi, pour ne prendre que les pro- 
blèmes de soudabilité et des essais de soudabilité des aciers, 
des études en commun ont été faites ou sont en cours aux- 
quelles sont associés l’Institut de Recherches de la Construc- 
tion Navale, l’Institut de Recherches de la Sidérurgie, l’Ins- 
titut de Soudure, etc... De toute façon, le travail accompli 
tend à résoudre, mais par étapes, les problèmes-clés et à savoir 


ce que signifie tels ou tels essais et à voir ce que ces essais 
représentent. Il est évident que ceci n’aboutit pas à donner 
des réponses valables à toutes les questions posées. Nous n’en 
sommes pas là. Sans cela, il n’y aurait plus de recherches à 
faire! 


A côté des études et recherches, la question des Cahiers 
des charges se présente sous un autre aspect. Un Cahier des 
charges, il faut bien le dire, est un document qui ne repose 
pas toujours sur des bases scientifiques incontestables, mais 
qui doit réunir, à un moment donné, un ensemble de spéci- 
fications que l’on croit bonnes, mais dont certaines sont fixées 
conventionnellement: dans l’attente d’une meilleure connais- 
sance des problèmes. En fonction des recherches entreprises, 
des expériences-faites et des progrès accomplis, les Cahiers 
des charges devraient être périodiquement révisés. Et je pense 
que c’est le cas pour la construction des ponts, car on pourrait 
tenir compte maintenant d'éléments nouveaux. Je crois d’ail- 
leurs, par des contacts assez récents, que ce souhait pourrait 
être très favorablement accueilli. Autrement dit, il y a deux 
choses : les études et les recherches qui ont pour but de mieux 
connaître les problèmes; les Cahiers des charges, qui ont pour 
but de réglementer en fonction des connaissances actuelles 
et des expériences acquises. Ces deux choses sont évidemment 
liées, mais se présentent sous des aspects différents. 


M. Campournac. — En fait, lorsqu'on a constitué le Comité 
de Coordination des recherches en soudure, on a bien pensé 
à la question des Cahiers des charges, et c’est dans cette inten- 
tion qu’on a appelé dans les Commissions de travail, des repré- 
sentants qualifiés du Ministère des Travaux Publics et de la 
S.N.C.F., qui sont là non seulement à titre d'utilisateurs de 
constructions soudées, mais avec la préoccupation des per- 
fectionnements à apporter dans la rédaction des Cahiers des 
charges de leurs Administrations. 


M. Lorin. — De toute façon, l’essentiel est que les contacts 
existent. 
M. GRELU. — En attendant d’obtenir un acier soudable à 


haute résistance, nous pourrions peut-être utiliser au mieux 
les aciers que nous possédons. Les Forges livrent actuellement 
un excellent acier très soudable : c’est l’acier 42 Martin du 
Cahier des charges général des Ponts-et-Chaussées. Les essais 
dépassent très régulièrement les minima imposés. On constate 
généralement sur les procès-verbaux de réception, des limites 
élastiques de 26 à 29 kg/mm?, des limites de rupture de 43 à 
46 kg/mm?, des allongements de 28 à 32 %; les résiliences 
dépassent souvent Io et atteignent quelquefois 15. Il est regret- 
table de limiter le taux de travail de cet acier à 13 kg/mm?, 
une contrainte admissible de 16 kg/mm? serait plus conforme 
a la valeur de ces matériaux. 


M. Lorin. — Je suis bien d’accord sur ce point. Messieurs, 
vous venez de nous montrer par votre ardeur ä discuter com- 
bien ces questions sont passionnantes et, en conclusion, je 
crois €tre votre interprete en remerciant nos conférenciers des 
tres brillants exposés qu’ils ont bien voulu nous faire et qui 
ont provoqué un excellent échange d’idées sur un sujet qui 
nous intéresse tous au plus haut point. 
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RESUME 


Les essais ont eu pour objet de contribuer á Pétude de la résis- 
tance de dalles continues en béton précontraint, soumises ä des 
charges localisées et ventrées. 


On a cherché d’abord expérimentalement les charges limites 
de telles dalles en prenant comme critère l’apparition de la pre- 
mière fissure. On a constaté que le domaine d'utilisation basé 
sur ce critère est déjà plus étendu que celui que font prévoir 
les théories élastiques. D’autre part, l’apparition de la première 
fissure n’est pas obligatoirement le commencement d’un phéno- 
mène dangereux car l’ouverture des fissures reste stationnaire 
sous une augmentation de charge importante en supplément de 
celle qui a provoqué le début de la fissuration et le phénomène 
reste d’autre part réversible, les fissures se refermant après dis- 
parition de la charge. 


L’auteur étudie les faits les plus importants constatés en ce 
qui concerne l’apparition de la première fissure, l’intervention 
de la résistance à la traction, la redistribution des moments et de 
l'effort normal de précontrainte et la naissance de systèmes por- 
teurs successifs constitués par des voûtes et des bielles de com- 
pression à l’intérieur de la dalle. 


Il essaie de tirer de ces expériences des règles pratiques de 
dimensionnement et livre ces conclusions à la discussion. 


SUMMARY 


The object of the tests was to contribute to the study of the 
effects of localised and centred loads on continuous prestressed 
concrete slabs. 


Taking the appearance of the first crack as the criterion 
experiments were carried out to establish the load limits of this 
type of slab. It was noticed that the field of utilisation based 
upon this criterion is already more extensive than would be expect- 
ed from the theories on elasticity. Also, the appearance of the 
first crack is not necessarily the beginning of a dangerous pheno- 
menon since the opening of the crack does not increase under 
the addition of a considerable load in excess of the charge causing 
the crack; moreover, the phenomenon remains reversible, since 
the cracks close after removal of the load. The author studies 
the most important facts disclosed concerning the appearance 
of the first crack, the intervention of tensile strength, the redis- 
tribution of moments and of the normal prestressing force and 
of the successive introduction of supporting systems consisting of 
arches and compression bars inside the slab. 


‚The author draws from the experiments practical rules for 
dimensioning and gives his conclusions for discussion. 
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PRESENTATION DU PRESIDENT 


M. FREYSSINET, President. — M. Guyon m'a demandé de si À ‘uni Pai 3 
. ] à nt. — > ¡YON m dé présider cette petite réunion et j’ai accepté avec beaucou 
de plaisir, d’abord parce que j’y ai droit par mon age et puis parce que j’aurai la satisfaction ehren quelque chose. a 


Je n’ai naturellement pas à présenter M. Guyon. 


EXPOSÉ DE M. GUYON 


INTRODUCTION 


| Les essais décrits ci-après ont eu pour objet de contri- 
| buer à l’étude de la résistance de dalles continues en béton 
| précontraint, soumises à des charges localisées et cen- 
| trées. 
| Ona cherché d’abord à déterminer expérimentalement 
les charges limites que peuvent supporter de telles dalles, 
‚en prenant pour critérium l'apparition de la première 
fissure. Les essais ont montré que le domaine d’utilisa- 
tion basé sur ce critérium est déjà sensiblement plus 
étendu que celui qu’on aurait pu prévoir d’après les théo- 
ries élastiques. 


Ils ont d’autre part montré que, dans les dalles du type 
essayé et pour le système de charges envisagé, le crité- 
rium de la première fissure n’était peut-être pas celui à 
retenir. L’apparition de la première fissure n’est en effet 
pas obligatoirement le commencement d’un phénomène 
dangereux; sous les augmentations de charge on n’a 
observé pratiquement aucune extension en profondeur 
de la fissuration ni aucune autre fissuration de direction 
différente de la première, mais seulement une extension en 
longueur de cette première fissure. Les théories des lignes 
de rupture auraient sans doute permis de prévoir ce mode 
de propagation. Une constatation intéressante des essais 
semble être que ces lignes de rupture s’amorceraient 
sans dommage pour la dalle, les fissures restant extrême- 
ment fines et se refermant dès disparition de la charge. 


' On pourra comparer, suivant le critérium admis, la 
charge « utile » correspondante à la charge de rupture telle 
qu’elle ressort des essais ou des remarquables exposés de 
MM. LEBELLE et HoGNEsTAD publiés dans les Annales 
de l’Institut Technique du Bâtiment et des Travaux Publics 
(n° 85, janvier 1955). 

Dans la « note complémentaire » que l’on trouvera à la 
fin du compte rendu, on a indiqué quelles pourraient être 
les bases d’un dimensionnement; mais d’autres essais 
sont nécessaires pour que des règles valables pour tous les 
cas de charge, d’élancement et d’appui puissent être for- 
mulées. 

Ces essais ont été faits à Rouen, sous les auspices de 
M. PREMPAIN, Ingénieur en Chef des Ponts et Chaussées 
de la Seine Maritime et de M. Dumıny, Ingénieur en Chef 
des Ponts et Chaussées. 


ESSAIS DE ROUEN 


Je vais résumer les résultats des essais que nous avons 
faits l’année dernière à Rouen, et certaines interprétations 
qu'ils m'ont suggérées. Je le ferai sommairement, puis- 
que vous en avez déjà connaissance par le compte rendu 
que je vous ai fait envoyer avant ce colloque(1), et nous 
pourrons passer rapidement à la discussion. 


Je voudrais toutefois auparavant remercier MM. les 
Ingénieurs en Chef PREMPAIN et Duminy pour l’aide 
matérielle qu’ils m'ont apportée, et les Entreprises Cam- 
penon Bernard et leur directeur régional, M. BEAUFILS, 
en m’excusant auprès d’eux d’avoir encombré quelques 
semaines un de leurs chantiers. Je remercie également le 
Docteur MoRICE, directeur des recherches de la Cement 
and Concrete Association de Londres, qui avait bien voulu 
assister à une grande partie de nos essais et qui nous a 
apporté le secours précieux de son expérience d’expéri- 
mentateur. J’adresse enfin mes remerciements à la STUP, 
qui avait détaché à ces essais des ingénieurs de haute 
valeur en particulier MM. Sımon et Avon, dont l’habi- 
leté d'observation est remarquable, et M. XERCAVINS, 
qui s’occupait spécialement des mesures électriques et 
m'a aidé dans leur dépouillement. 

Ont assisté à une ou plusieurs séances (je cite dans l’or- 
dre des visites reçues) : 

MM. PREMPAIN, Ingénieur en Chef des Ponts et Chaus- 

sées de la Seine-Maritime. 
Duminy, Ingénieur en Chef de la Haute-Marne. 
BEAUFILS, Directeur Régional des Entreprises 
Campenon Bernard. 
le Dr Morice, Cement and Concrete Association. 
ESQUILLAN, au nom de la Chambre Syndicale du 
Béton Armé. 
LEBELLE, Directeur de l’Institut Technique du 
Bätiment et des Travaux Publics. 
CHAUDESAIGUES, Ingenieur en Chef des Etudes 
des Entreprises Campenon Bernard. 

DENTu, Ingénieur en Chef du Contrôle des ouvra- 
ges d'art au Ministére des Travaux Publics. 
LAZARD, Ingénieur principal, Chef de la Division 

des Ouvrages d'art à la S. N. C. F. 


(1) Le texte du mémoire figure à la fin de l’exposé page 1213. 


Les théses et la méthode d’exposition adoptées par les ‚conferenci 
habituellement admis. Mais il doit ötre c thès 
ne visent en rien les personnes ni le principe des Institutions. 


parfois heurter certains points de vue 
Technique ne saurait prendre parti, 


ers et les personnes qui prennent part aux discussions peuvent 


ompris que ces thèses et discussions, à l'égard desquelles l’Institut 
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Plusieurs de ces personnalités sont ici ce soir, et peu- 
vent témoigner du soin avec lequel nos essais ont été 
conduits. Il est essentiel d'insister sur cette minutie, car 
deux essais, surtout lorsque la fissuration est un des phé- 
nomenes qu'on cherche A observer, ne peuvent se compa- 
rer que si l’on définit en méme temps la précision de ces 
essais, par exemple la grandeur des accroissements 
de charge et l'épaisseur des fissures observées. Une charge 
de fissuration n’a pas en effet un caractere absolu; il y a 
un seuil de visibilité qui dépend des observateurs et de 
leurs instruments; on peut, en plus, « rater » une fissure, 
soit qu’on fasse un accroissement de charge trop impor- 
tant, soit qu’on ne regarde pas où il faut et quand ii faut. 


Nous avons essayé d'obtenir des résultats incontes- 
tables et nous avons pour cela pris tout notre temps pour 
explorer, plus spécialement dans les zones où les dia- 
grammes d'indication des jauges, (qui étaient tenus au fur 
et a mesure du chargement) révélaient des anomalies, la 
dalle en cours d’essai, avec de puissants oculaires et un 
éclairage intense. C'est tres fastidieux, mais je crois pou- 
voir affirmer qu'aucune fissure ne nous a échappé et que 
nous les avons percues au 1/100 de mm d’épaisseur, sauf 
peut-être pour deux d’entre elles que j'ai signalées dans 
le mémoire et qui ont été percues avec un tres léger retard; 
certaines ont été observées au contraire plus tót. 


Aussi nos essais, qui n'ont porté en fissuration que sur 
cinq dalles, ont-ils duré deux semaines. 


Les faits les plus importants constatés sont les sui- 
vants : 


1° Je m’attendais á voir la premiere fissure, apparue 
sous quelques millimetres de largeur et d'une épaisseur de 
l’ordre du 1/100 mm, être suivie immédiatement d'une 
autre fissure dans une autre direction, amorcant le début 
d'une fissuration en étoile. J’ai eu la surprise, qui n’en 
est peut-étre pas une pour vous, de voir la fissure se 
propager parallèlement au grand côté, jusqu’à une charge 
a peu pres double de la charge d’apparition, et sur une 
longueur de l’ordre de la portée; et cela sans aucune aug- 
mentation de l’épaisseur de la fissure. Cela prouve que la 
disposition des appuis, qui est une disposition courante 
puisqu'il s'agit de dalles rectangulaires d'une longueur 
égale à deux fois et demi la largeur, crée une anisotropie, 
ce qui est assez naturel; et d’autre part que, tant que l’ef- 
fort est occupé à parfaire cette espèce de pliage de la dalle 
le long de son axe parallèle au grand côté, il ne fait pas 
autre chose : aucune extension de la fissure en hauteur, 
puisque l’épaisseur n’augmente pas et, tout au moins en 
apparence, maintien de l'intégrité de toute autre direc- 
tion. 


C'est là un fait qu'il me paraît important de souligner, 
aucun risque de corrosion des cábles n'étant á craindre, 
puisque la fissure ne s'étend certainement que sur une 
tres faible profondeur, sous une charge double de la charge 
de fissuration. La fissure ainsi ouverte, ou plutöt a peine 
amorcée, se referme des qu’on décharge. 


En ce qui concerne la charge de fissuration, c’est-à-dire 
celle pour laquelle la toute premiere fissure apparait, elle 
parait étre sensiblement supérieure a celle qu’on pouvait 
attendre d’apres les calculs élastiques. J’ai fait part de 
cette opinion a certaines personnes qui nient toute adapta- 
tion avant fissuration, et on m’a répondu : « Qu’en savez- 
vous? Ce sont peut-étre vos calculs élastiques qui sont 
faux ». Cette réponse contient sans doute une part de 
vérité, car, si nous sommes á peu pres certains des calculs 
élastiques pour une dalle simplement appuyée sur son 
pourtour, nous ne savons pas calculer, ou nous ne savons 
calculer que tres mal, les moments d’encastrement. Mais 
alors la constatation faite conduit logiquement á une révi- 
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i ases empiriques (reduction forfaitaire par rap- 
Do ie als simplement appuyée) qui sont 
réglementaires. ; Ä 

En outre il n’y a pas que cela; ily a ae, Mer 
redistribution de moments avant fissuration. on SE es 
nous ne savons pas quand se termine la ee é x ar 
la dalle elle, le sait, et les strain-gauges le révelen 
(voir figure 13 du mémoire) les diagrammes de jauges 2 
face inférieure, A ’aplomb de la charge. On est en Be u 
elastique tant que ces diagrammes sont linéaires. 115 ie 
sont jusqu’à une charge de 3 300 à 3 800 kg alors u 
fissuration ne survient, apres une inflexion pronon££e u 
diagramme, que. pour des charges de 20 a 30% supé- 
rieures; pour la dalle II la période élastique parait se ter- 
miner vers 2 900 kg, mais c'est celle qui a fissuré le plus 
tard, pour une charge de plus de 50% supérieure. 


Je ne défends donc pas mes calculs élastiques, et on ne 
peut que souhaiter d'en voir réviser les bases, mais 
j'estime qu'il se passe en plus une redistribution dont il 
faut tenir compte. 


On peut évidemment faire l’hypothése que cette redis- 
tribution est due á une microfissuration, et prétendre que 
c'est la charge d'apparition de la microfissuration et non 
de la fissuration perceptible qui compte. Cela devient 
alors de la philosophie; je ne pense pas qu'il existe un seul 
maitre d’ceuvre qui ne se satisfasse de l’examen visuel 
qui, dans la circonstance, était aidé par des instruments 
beaucoup plus puissants que ceux qu'on utilise normale- 
ment sur un chantier. 


2° On ne peut s’expliquer les valeurs élevées obtenues 
pour les charges de fissuration qu'en admettant que la 
résistance du béton 4 la traction est intégralement uti- 
lisee — la redistribution ayant lieu ensuite pour prolon- 
ger la période d’intégrité. 

Sans cette résistance á la traction, la charge qui aurait 
été permise, élastiquement parlant, aurait été de 800 kg, 
alors que la charge réelle de fissuration a toujours dépas- 
sé 4 000 kg. 


C'est lá un fait essentiel, qui parait confirmé par d'au- 
tres essais dont j'ai eu connaissance. 


Il semble d’ailleurs, logiquement, qu'il ne peut pas en 
étre autrement dans une dalle monolithe, et que c'est lá 
une difference fondamentale entre les poutres et les dalles 
et d’une façon générale entre les systèmes qu'on peut 
appeler linéaires et les systèmes à deux dimensions. 


Dans une poutre, si la résistance à la traction tombe à 
une valeur très basse en une section quelconque dans sa 
région tendue, il y a obligatoirement fissure, parce que 
l'effort ne peut Pas trouver un autre trajet que celui qui 
passe par le point faible; lorsqu'on augmente la charge 
l'effort de traction se déplace vers la zone comprimée et 
la fissure s'étend en profondeur et s'agrandit. 


Dans une dalle, par contre, dan 
tances, l’effort peut passer 4 
monter, en délaissant simplement la zone extréme it 
étroite où la résistance est épuisée, et s’il y a ruptur inf 
nitésimale de contact dans cette zone, il n’y a a eet 
ture des levres, les zones voisines empéchant eee u 
ture grace a des efforts de cisaillement Ces zon pa eds 
jonas le One Il faudrait pour aia 

issure que le dé rési it li \ 
q aut de résistance ait lieu sur toute ligne, 


ce qui suppose des conditions particule 
L ( iculiére i 
placées ou retrait). é PA 


Par conséquent alors que dans une poutre c’e 
tance minimum à la traction qui com A 
c'est la résistance moyenne. Cel 
rence, étant donné les 
tances à la traction. 


ans les mémes circons- 
droite ou A gauche et sans 


st la résis- 
A pte, dans une dalle 
a a ait une importante diffe- 
standes dispersions des résis- 


— 1210 — 


Serie : Beton precontraint (22). 


‚La grandeur de cette dispersion incite la plupart des 
reglements à admettre zéro pour valeur minimum lors- 
qu'il s'agit de poutre. On ne peut admettre cette méme 
nullité pour les dalles, et la dispersion sur laquelle on doit 
baser le coefficient de sécurité par rapport A la valeur 
moyenne, n’est plus que la dispersion sur les valeurs moyen- 
nes obtenues dans différentes séries d’essais correspon- 
dant a différents prélévements. 


3° Une troisiéme constatation qui parait fondamentale, 
est qu'il y a non seulement redistribution des moments, 
mais redistribution de l’effort normal. En d’autres termes 
une bande en flexion qui se trouve arrivée á la limite de sa 
resistance á la traction, et par conséquent A la flexion, 
prolonge son existence en prélevant sur les bandes voi- 
Sines une part de la précontrainte dont elles n’ont pas 
besoin. Les jauges électriques montrent nettement cette 
augmentation de l'effort normal. Elle sera surtout visi- 
ble dans la deuxième phase, mais ce phénomène s’amorce 
trés sensiblement dés la premiére phase. 


C’est d’ailleurs assez compliqué dans cette premiere 
phase parce que, au début, l’effort normal est d’abord au 
contraire, dans la direction du petit cóté, une traction, 
comme s'il s’agissait d'une peau de tambour qui se tend; 
puis on assiste á un renversement d'effort et naissance de 
compressions apres la fin de la phase élastique. L’effort 
normal devient alors supérieur á la précontrainte. 


C'est lá encore une différence profonde avec le compor- 
tement d'une poutre. Dans une poutre en effet, l’effort 
normal reste sensiblement constant, les variations n’étant 
que celles dues à une surtension éventuelle des câbles. 
Ici, il y a naissance d’un effort normal supplémentaire, de 
beaucoup supérieur à toute surtension possible des aciers. 


Cet effort normal supplémentaire sur une bande, la 
dalle ne peut le prélever que sur elle-même, et par consé- 
quent si certaines bandes se surcompriment, il faut que 
d’autres se décompriment. C’est bien ce qui semble se 
passer, comme on voit à la deuxième phase, dans laquelle 

les phénomènes sont plus prononcés. 


Il se crée des bielles de compression descendant de la 
charge vers les bords et sous-tendues par la précontrainte 
agissant comme tirant ; jusque là rien de différent avec les 
poutres. La différence vient de ce que l’appui sur les bords 
s’étend progressivement en largeur et que le tirant devient 
de plus en plus large mettant en jeu progressivement la 
précontrainte des bandes adjacentes à la bande chargée. 
En d’autres termes le faisceau des bielles de compression, 
qui divergent radialement à partir de la charge, voit son 
ouverture angulaire augmenter progressivement. pour 
aller chercher des appuis de plus en plus éloignés des 
appuis directs placés aux extrémités de la bande char- 
gée. 

D'oú viennent ces compressions? J'ai fait dans mon 
papier l'hypothèse d'une plasticité en traction et d'un 
phénomène de foisonnement; cela me paraît loin d’être 
sûr. Au point de vue pratique, il importe seulement 
qu’elles se créent (1). 


Si au lieu de parler de bielles de compression divergentes 
à partir de la charge vers les bords, on parle, ce qui revient 
au même, de bielles de compression convergeant des 
bords vers la charge, on arrive à la conception d’une sorte 
d’auto-defense de la dalle, les précontraintes disponibles 
venant au secours de la zone en danger. 


C’est là une idée émise depuis lontemps par M. FREYS- 
SINET et qu'il est intéressant de voir confirmer par les 
essais. 


(1) La cause est toute différente. Nous avons rectifié le mémoire ori- 
ginal pour tenir compte de la discussion, 


La deuxième phase s'étend de 4 000 kg à 8 000 kg envi- 
ron. On y constate une uniformisation des moments Mx 
(c'est-à-dire des moments de flexion des bandes parallèles 
au petit cóté) le long du grand axe et le long des bords 
avec tendance vers l’égalisation en valeur absolue des 
moments au centre et sur les bords, et A la formation 
d'un systeme porteur plus large que dans la premiere 
phase, constituée par une espece de toit A deux pentes 
ayant son faite sur le grand axe et une largeur égale a 
portée; c’est en somme un système porteur carré sous- 
tendu par toute la précontrainte, parallèle au petit côté, 
disponible sur la largeur de ce carré, plus un prélèvement 
de précontrainte sur deux bandes adjacentes à ce carré, 
comme précédemment. 


On assiste d’autre part à la naissance de systèmes por- 
teurs différents dont le rôle deviendra prédominant aux 
phases ultérieures, sous la forme de bielles divergeant 
encore de la charge et allant chercher leurs appuis aux 
angles. 


Au delä de 8 000 kg, la fissuration en étoile commence, 
suggérant qu'aux premiers phénomènes orientés par la dis- 
position des appuis, se superpose maintenant, les pre- 
miers systèmes porteurs étant arrivés à leur limite de 
résistance, un phénomène sensiblement de révolution. 
On peut faire en gros l’hypothèse que la charge, qui 
envoyait des compressions surtout vers les appuis, envoie 
de nouvelles bielles dans la direction générale du grand 
côté; ces bielles prennent appui sur les bandes latérales 
extérieures au carré de la deuxième phase, les mettant en 
flexion; les réactions de ces bandes latérales sur ces bielles 
courbent celles-ci en leur donnant la plus grande incli- 
naison possible, donc la plus grande efficacité possible; 
c’est-à-dire qu'il apparaîtrait un phénomène du genre de 
celui que je schématise par ce croquis, et la formation 
d’une espèce de cône porteur de révolution. 


Je crois qu'il n’y a pas lieu de s'étendre sur cette phase, 
puisqu'elle est décrite dans le papier et que, d’ailleurs, 
la période d’utilisation normale de la dalle est maintenant 
dépassée. 


Je ne m’attarderai pas non plus à la description de la 
rupture. Je constaterai seulement qu’elle s’est produite 
sous des charges dépassant 22 t et je me contenteral de 
comparer cette charge de rupture aux differentes charges 
que les règlements ou Pexpérience permettraient de pren- 
dre pour charge d'utilisation. J’appellerai cette charge 
d'utilisation P, en l’affectant d’indices differents, suivant 
le point de vue que l’on adopte. 
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rn COEFFICIENT 
HYPOTHESE admissible desécurité par rap- 
E port á la rupture 
Résistance nulle à la traction. | P, = 800 kg 27 
Résistance a la traction prise 
CCOO Ps = 2700 » 8 
Charge expérimentale de pre- | 
miere fissuration capillaire. | P,= 4 000 » 5 à 6 
Fin de la phase 2 (fissuration 
restant capillaire, rever- 
sible, sur une longueur de 
l’ordre de la portée)...... P; = 8 000 » 2,9 à 3 


Je n’ai indiqué la charge P, que pour mémoire, car on 
ne peut raisonnablement la considérer comme une limite 


imposable. Une règle couramment appliquée qui consiste 
à admettre que la résistance à la traction est nulle, mais 
que la fissure (qu’on suppose ne pas s'étendre en largeur) 
peut monter jusqu’au nu inférieur du câble, donne des 
charges « utiles » nettement supérieures à P1. Elles 
restent toutefois inférieures à P,, donc trop faibles. 


Un tel tableau est éloquent, mais ne vaut évidemment 
que pour les conditions qui ont été celles de l'essai. J’au- 
rais voulu poursuivre ces essais, dans d’autres condi- 
tions de chargement. J’ai dû, à mon grand regret, renoncer 
à ce projet. 

Peut-on, tout de même, tirer des conclusions et des 
règles pratiques de dimensionnement? J’ai essayé, dans 
mon papier, de formuler quelque chose à ce sujet. Je crois 
inutile de répéter ce que j'y ai écrit et j’espere que la dis- 
cussion apportera quelques clartés sur ce point. 

Je crois, M. le Président, avoir suffisamment résumé 
mon exposé pour que cette discussion puisse avoir lieu. 
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MEMOIRE REDIGE POUR LA PREPARATION DU COLLOQUE (1). 


PREMIÈRE PARTIE 


DESCRIPTION DES DISPOSITIFS ET DES MESURES 


CONDUITE DES ESSAIS 


Les essais ont porté sur une 


dalle continue solidaire d’un 
quadrillage de poutres constitué 
par quatre poutres principales, 
de 6,00 m de portée, écartées de 
1,25 m, d’axe en axe, reliées par 
trois entretoises, dont deux de 
rive au droit des appuis et une 
entretoise intermédiaire recou- 
pant la portée de 6 m en deux 
intervalles de 3 m; ce quadrillage 


délimitait donc sur la dalle 3 X2 
— 6 compartiments de 1,25 X 3 m 
d’axe en axe des poutres, confor- 
mément à la figure 1. 


Les poutres avaient une hau- 
teur de 40 cm et une épaisseur 


de 10 cm (poutres principales ou 
entretoises de rive) ou de 9 cm 
(entretoises intermédiaires) et 
comportaient des goussets de 
3,5 cm X 3,5 cm aux jonctions 


avec la dalle. Celle-ci avait une 
épaisseur de 7 cm portée à 8 cm 
environ par coulage d’une chape 
en mortier (2). Les poutres prin- 
cipales étaient précontraintes 
par deux câbles de 12 fils de 5 mm 
exerçant chacun un effort de 
20 t; compte tenu de la précon- 
trainte et du poids propre du 
système, les contraintes dans 
ces poutres étaient de 16 kg/cm? sur l’arête supérieure, 
de 92 kg/cm? sur l’arête inférieure, et de 23 kg/cm? au 
niveau du plan moyen du hourdis, 


Le hourdis était précontraint transversalement à 15 kg / 
cm? environ. 


Cette précontrainte était exercée par des groupes de 
deux fils de 5 mm de diamètre tendus à environ 90 kg /mm? 
(effort par groupe 3,5 t environ) écartés, d’axe en axe des 


groupes, de 33 cm — IS kgjem*) Ces fils étaient 


adhérents pour les dalles IV, V, VI, ayant été tendus avant 
coulage entre des chevétres et libérés aprés prise et dur- 
cissement du béton; ils étaient libres dans leurs gaines 
pour les dalles I, II, III ayant été tendus apres bétonnage 
et prise, et ancrés par clavettes métalliques. 


L’entretoise intermédiaire était précontrainte par deux 
fils de 5 mm placés à 17 cm de l’arête inférieure, et par 
conséquent sensiblement à 1 cm au-dessus du milieu de la 


(1) Ce mémoire préparatoire avait et 
(2) Cette chape n’avait pas été prévue sur les plans. 


Précontrainte transversale par 22 
groupes de 2 fils 8 5 écartés de 33 cm 


Fic. 1. — Schema des dalles. 


hauteur sous dalle; la hauteur hors dalle de l’entretoise 

étant de 33 cm et sa section de 360 cm?, l’entretoise se 

trouvait précontrainte au nu inférieur de la dalle à envi- 

ron: 

CL 
33 


3500 / 


TE = 12 kg/cm? 

360 ) gl 

valeur suffisamment voisine de la précontrainte dans la 
dalle pour n'amener aucune perturbation dans celle-ci; 
l’ensemble dalle-entretoise pouvait dès lors être considéré 
comme précontraint uniformément dans le sens transver- 
sal. 


Les entretoises de rive étaient simplement armées par 
des aciers doux. 


Les tensions dans les aciers de précontrainte transver- 
sale de la dalle ont été déterminées par un essai de flèche 
(un poids au milieu de ce fil et mesure de la flèche) pour 
les aciers adhérents, par des mesures, aussi soignées que 
possible, des allongements et enfoncements de clavettes 


é rédigé et distribué avant le colloque. Nous l’avons remanié sur certains points à la suite de la discussion. 
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pour les aciers non adherents. La précision des mesures 
n'a pas permis toutefois de garantir une exactitude de 
plus de 8%; cette précision est ici suffisante, vu la faible 
valeur de la précontrainte, l’erreur absolue possible sur 
les précontraintes transversales n’étant que de 1 kg /cm?. 


Le systéme ainsi constitué peut étre considéré comme 
un modele au 1/2 d'un pont nervuré; les épaisseurs de 
dalle sont en particulier la moitié des épaisseurs usuelles 
actuellement et les entraxes de 1,25 m la moitié des 
entraxes de beaucoup de ponts á poutres multiples. 


C'est pour rester dans les normes habituelles que nous 
n’avions prévu qu’une précontrainte transversale de 
15 kg /cm?, de façon à pouvoir transposer plus facilement 
les résultats aux cas réels de construction. 


Le chargement, dans les premiers essais, était réalisé 
par un vérin de 8 t, prenant appui sur un chevêtre métal- 
lique chargé par des rails; ce système créait une flexion 
longitudinale dans l’ensemble poutres-dalles fonctionnant, 
sous la charge, comme un pont sur deux appuis. De ce 
fait, au centre d’un compartiment chargé de la dalle, les 
contraintes de compression augmentaient dans le sens 
longitudinal, d'environ 4 kg/cm? et par tonne de charge- 
ment. Nous n’avions pas trouvé d’inconvénient à ce sys- 
tème parce que nous pensions que la fissuration, puis la 
rupture, se. produiraient suffisamment tôt pour que le 
supplément de contrainte ainsi introduit longitudinale- 
ment ne trouble pas, d’une façon sensible, les résultats 
d’essai. 

Mais l’experience ayant montré que les charges de fissu- 
ration étaient tres supérieures aux prévisions, ce mode de 
chargement devenait inacceptable. 


En effet, pour une charge de 4 t qui a été dépassée pour 
tous les essais de premiére fissuration, le supplément de 
contrainte longitudinale devenait 4 x 4 = 16 kg/cm? au 
centre de la dalle essayée et de ce fait les compressions 
devenaient 23 + 16 = 39 kg/cm? dans le sens longitudi- 
nal et restaient de 15 kg/cm? dans le sens transversal. 


E chevetre métallique 


Tirant 


AA 


2 A 2 


A 
Ex >< 


E chevétre métallique 


Fic. 2. — Dispositif de chargement. 


Nous avons donc, en conséquence, dans une deuxieme 
série d'essais, modifié le mode de chargement en doublant, 
d'une part, la force des vérins et, d'autre part, en consti- 
tuant un systeme fermé schématisé par la figure 2 et 
n'exercant plus de réactions sur les cadres, á part son 
poids propre. La contrainte longitudinale due á cette 
flexion sous poids propre du systeme de chargement était 
d’environ 3 kg /cm?. On peut ainsi considérer que l’essai 
a porté sur une dalle précontrainte dans deux directions, 
respectivement à 25 kg /cm? (longitudinal) et à 15 kg /cm? 
(transversal). 


Les essais des dalles II et III peuvent étre considérés 
comme des essais sous une précontrainte absolument pure 
c’est-à-dire où seules des forces agissent puisqu’il n’y a pas 
d'aciers longitudinaux dans la dalle et que les aciers trans- 
versaux sont libres dans leurs gaines. Les dalles IV, V, VI 


munies de fils adhérents ont, au contraire, une liaison 
avec l’armature qui crée la précontrainte transversale. 


Les charges ont été appliquées successivement au centre 
des differents compartiments, la succession des opéra- 
tions effectuées étant détaillée ei-apres. La charge était 
appliquée avec interposition entre vérin et dalle d’une 
plaque carrée en acier de 16 cm de cóté et de 2 cm d’épais- 
seur dont les arêtes avaient été légèrement chanfreinées. 
Les pressions dans les vérins étaient lues à l’aide d’un 
manomètre à poids très prétis. 


Trente-huit jauges électriques avaient été placées sur 
chacune des dalles. 


Les lectures étaient contrôlées à chaque chargement 
par une jauge témoin. Les corrections d’ailleurs assez 
faibles correspondant aux variations de cette jauge 
témoin dans le temps d’un essai ont été faites et les résul- 
tats donnés ci-après sont les résultats corrigés. 


Des fleximètres enregistreurs avaient été placés sur la 
partie supérieure de la dalle. Les déformations sont toute- 
fois trop faibles pour qu’on puisse tirer parti de leurs 
indications. 


Les graphiques des variations de jauge étaient tenus au 
fur et à mesure pour déceler dès son apparition toute ano- 
malie. Une observation très minutieuse était faite après 
chaque chargement, avec loupes à fort grossissement et 
un oculaire gradué en 1/20 mm, permettant de lire le 
1/40 mm et de déceler des fissures beaucoup plus fines, 
de l’ordre du demi-centième de millimètre. 


Cet examen était fait par des observateurs très exer- 
ces, en particulier par MM. Simon et Avon, Ingénieurs à 
la S. T. U. P. Le Dr Morice, de la Cement and Concrete 
Association a participé avec nous A cet examen pour les 
dalles EEE Lea 


Le béton était composé de 800 1.de gravillon 5/15, 
400 1 de sable 1 à 6 mm, 400 kg de ciment HRI 315 /400 
Origny et 140 1 d’eau. 


Il présentait à la date du début des essais une résis- 
tance à la compression de 500 kg /cm? mesurée sur cubes 
de 20 x 20 x 20 enduits et une résistance á la traction 


(déterminée par la formule ie) 


de 22 kg/cm? à 24 kg/cm?. 


La succession des essais a été la suivante pour les 
calles I, II, TIT; | 


On a d’abord recherché la première fissuration sur les 
trois dalles dans l’ordre III, I, II et arrêté le chargement 
sur chaque dalle essayée dès l’apparition de cette fissure 
de façon à pouvoir considérer que la continuité restait 
entière pour l’essai sur la dalle suivante. 


Les trois dalles ayant été ainsi fissurées, on est revenu 
sur la dalle I de façon à pousser la fissuration; nous pen- 
sions obtenir une fissuration de sens orthogonal à la pre- 
mière fissure ce qui ne s’est pas produit. 


Après avoir constaté les phénomènes pour les dalles I et 
III sans y provoquer de désordes graves (des retours au 
Zéro nous permettaient de nous limiter en contrôlant que 
les fissures se refermaient) on a cherché à pousser aussi 
loin que possible la fissuration sur la dalle Il, après avoir 


modifié l'appareil de chargement comme indiqué plus. 
haut. 


Même mode opératoire pour la rangée IV à VI, mais 
la dalle V n’a pas été essayée à fissuration; elle a été 
essayée directement à rupture comme on le dira plus loin. 
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- : ; ‘ Aina 

Nous avions essaye, avant l’essai, de prévoir des charges 
de fissuration et de rupture, d’apres les formules usuelles 
dans le cas d’une charge au centre. 


La methode de calcul généralement employée consiste 
à évaluer les moments M dans l’hypothèse où la dalle 
serait articulée sur son pourtour, puis de réduire ces 
moments de 20 % (soit 0,8 M) au centre de la dalle pour 
tenir compte de la continuité; les moments sur appui 
étant d’ailleurs évalués par prudence à -— 0,5 M. 


Nous avions calculé les moments M par différentes 
méthodes : abaques de Pigeaud, formule de Westergaard, 
formules du bulletin n° 97 de l’Université d’Illinois avec 
le coefficient de réduction précité. 


Un autre calcul a été effectué à l’aide des abaques de 
Pucher qui tiennent compte de la continuité à l’aide de 
coefficients fonction de la nature des liaisons. 


Les moments dans les dalles de rive seraient sensible- 
ment les mêmes que dans les dalles centrales par suite 
de la résistance à la torsion de la poutre de rive qui crée- 
rait les encastrements suffisants. 


$ Les differentes méthodes ont donné des résultats sen- 
siblement concordants. Ils sont les suivants : 


1° Si Pon néglige conformément á la plupart des régle- 
ments la résistance du béton à la traction, la charge 
d'utilisation serait de 666 kg pour une dalle de 7 et de 
860 kg pour une dalle de 8. Une valeur intermédiaire 
tenant compte de ce que la surépaisseur due A la chape 
est constituée par un béton de qualité inférieure serait un 
ordre de grandeur de 760 kg. 


2° Si Pon admet une résistance A la traction de 38 kg / 


> 


em? qui est calculée par la formule Poe applicable ici (celle 


bh? 
Don determin’ ‘ Bt 3,6 M 
q a determinee sur prismes résistance SBR Le 23 
kg/cm? moyen), la charge de fissuration serait de 2,36 t 


pour une dalle de 7 et de 3,04 t pour une dalle de 8; 
valeurs intermédiaires 2,7 t. 


_Nous avions adopté cette deuxiéme hypothése pour 
dimensionner nos appareils d’essais. Un seul vérin de 8 t 
nous semblait largement suffisant. Comme nous l’avons 
dit, il a fallu renforcer les appareils, nous avons mis deux 
vérins de 8 t mais la charge limite de 16 t ayant été 
dépassée, il nous a fallu prévoir un troisieme mode de 
chargement, comme nous le dirons plus loin, qui nous 
a permis d’obtenir la rupture à 22 t pour une dalle et a 
27 t pour une autre, 


DEUXIEME PARTIE 


RESULTATS DES ESSAIS 


PREMIERE SERIE D’ESSAIS (premiéres fissurations) 


Les premières fissures se sont en général produites 
sensiblement à l’aplomb de la charge, sur la face infé- 
rieure et perpendiculairement á la petite portée comme 
on pouvait s’y attendre. Dans certains cas (dalles I, 
VI, IV) on a poussé le chargement un peu au-dela de la 
premiere fissuration. 


Les valeurs des charges de premiere fissuration sont 
indiquées dans le tableau ci-dessous. On y fait figurer 
la ou les charges précédentes ou rien n’avait été observé, 
et la charge suivante lorsque l'essai a été poussé un peu 
plus loin. Dans le cas oü deux valeurs sont indiquées 
pour l’ouverture et la largeur de la fissure de la premiere 
valeur s’applique au sens perpendiculaire á la petite 
portée, la deuxiéme au sens perpendiculaire á la grande 
portée. 

En résumé, pour cette premiere série d’essais, on peut 
estimer que la fissuration est apparue pour les charges 
suivantes, en kg : 

III I IT VI IV 
4 100 4 500 4 800 4 600 4 600 

Les emplacements des fissures sont indiqués sché- 

matiquement sur la figure 3. 


La position de l’origine de la fissure la plus proche 
du centre ou de l’angle de la fissure quand elle est en 
équerre, est indiquée par ses coordonnées prises par 
rapport au centre de la dalle avec le sens indiqué pour 
les axes; les longueurs en centimètres sont indiquées sur 
le schéma, le premier chiffre étant la longueur perpendi- 
culaire à la petite portée. 


A noter que les fissures étaient invisibles à l’œil nu, 
et se sont toutes refermées au déchargement. 


Les essais de première fissuration des dalles ont été 
faits avec le premier appareil de chargement pour les 
dalles I, II, III, avec le deuxième appareil pour les 
dalles IV et VI. 


DEUXIÈME SÉRIE D’ESSAIS (1) 


Nous désignerons les fissures perpendiculaires au 
petit côté par fissures de sens x. 


(2). En réalité, on a fait successivement la première série ‘d'essais (pre- 
mière fissuration) sur les dalles III, I, IT, puis la deuxième série d’essais 
sur ces mêmes dalles ; ensuite, on est passé aux dalles VI et IV sur les- 
quelles on a effectué la première série, puis la deuxième série d'essais. 
Nous avons, pour clarifier l'exposé, groupé toutesles premières fissurations 
ensemble. 
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DALLES CHARGES 


EEE 


Til A 4 000 kg : néant. 
4 100 kg 


EMPLACEMENT ET DIRECTION FISSURÉE 


€___a— o 


Sous la charge, perpendiculaire á la petite 
portée. 


I A 4 000 kg : néant. 
4 500 kg 


Retour au zéro et remontée á 4 500 puis 
5 000. 


do, a3 cm de l’aplomb de la charge. 


+ La fissure prend la forme d'une équerre, « 


Il A 4 500 kg : néant. 
4 800 kg 


Sous la charge (a 1 cm de l’aplomb de la 
charge) perpendiculaire a la petite portée. 


VI A 4200 kg : néant, apres 70 chargements 
alternés de 0 a 4 200. 


A 4 600 kg, pas de fissure vue. 


A 5 000 kg, fissure. Il est probable que la 
fissure aurait pu étre observée a 4 600 kg 


En équerre, branche principale perpendi- 
culaire á petite portée (fig. 3). 


100 chargements entre 0 et 5 000 kg sont 
faits; aucune augmentation des fissures 
précédentes; une nouvelle fissure semble 
étre apparue sur 2 mm de longueur et 
une épaisseur inférieure a 1/100 mm 
(non certaine). 


Voir la figure 3. 


OUVERTURE 


es 


LONGUEUR 


u 


IV A 4 000 kg : néant. 

A 4 200 kg : néant. 

41 chargements entre 0 et 4 200. 
A 4 400 : néant. 

A 4 600 : néant. 

Rechargement entre 0 et 4600. 


Fissure a 4600 apres 40 chargements 
répétés, extrémement fine. 


A 4 800, 40 cycles alternés legere augmen- 
tation de la longueur des fissures précé- 
dentes sans augmentation mensurable de 
Vépaisseur. 


Amorce d'une fissure en T, á 5 cm aplomb 
de la charge (fig. 3). 


de 0,5/100 mm 


1/40 mm 1 cm 
1/100 mm 4 cm 
1/100 mm 6cmx2cm 
1/100 mm 1 cm 
5/100-1/100 7 cm/3 cm 
1/100 2 mm 
de l’ordre 


6 mm x 6 mm 


11 mm x 11 mm 


4600 kg 


1/100 mm) 


(ouverture <Z 


(ouverture 7*3} (1) 


5/100mm) L 4 600 kg 


(2) 
(ouverture | 5000 kg? 


1/100 mm) 


4100 kg 


{ouverture 1/40 


4 800 kg 


' 
| 
(ouverture 1/100 mm) 


4500 kg 


(ouverture 1/ 100 mm) 


' 
' 
' 
! 
1 
I 
+ 


| 

! » 

| 1cm puis 6x2 
» 35000%9 


Fic. 3. — Position des premieres fissures. 


Serie : 


yy Beton precontraint (22). 


Dalle I 


Charges 600 — 2 000 : aucune réouverture des fissures. 
A 4000 : réapparition de la fissure en équerre. 


5 000 et 6000 : allongement des fissures sans augmen- 
tation de leur ouverture. 


centre dela dalle 


A 7 600, la fissure ala forme représentée figure 4 (méme 
sens des axes que sur la figure 3), 


mais l’ouverture reste toujours de 1/100 mm. 
La fissure reste invisible à l’œil nu. 
Aucune fissure aux encastrements. 
L’essai est arrété à 7 600. 


4,5cm 


54 cm | 


Fic. 4. — Dalle I sous 7 600 kg. 


Dalle III 


À 2000 : Néant. 


A 4000 : Réouverture de la fissure de l’essai précé- 
dent, même longueur et même épaisseur. 


A 6 000 : La fissure s'étend légèrement (longueur 3cm) 
sans augmentation d’épaisseur. 


A 7 600 : Nouvelle fissure desens x(35 cm de longueur) 
et début de ramification (voir figure 5). 


A 8 800 : Extension de ces fissures : la fissure apparue x 
à 7 600 passe à 90 cm de longueur. (35 CM à 7600 kg) 


Pas de fissure sur la face supérieure aux encastrements. Fic. 5. — Fisssure de la dalle III. 


Dalle II 


A 2 000 /3 000 : Aucune fissure visible. 


A 5 000 : La fissure s'infléchit à 45° sur 
3 em (voir figure 6). 
A 6 000 : Longueur fissure 20 cm, sens 
général x avec inflexion à 45° sur 5 cm — 
(fig. 6). 
A 8000 : Nouvelle fissure sens x prolon- 
| geant la précédente (fig. 6) de 30 cm 
de longueur, ouverture de 1/10 mm 
sur une partie de sa longueur. Cette 
fissure est certainement apparue plus 
tót, mais non vue. La fissure 1 s'étend 
(40 cm dont 35 de sens x et 6 cma 
252): ='S 0-90 > 40,5000 22075210 0 10 20 5010865060 
A 9 000 : Extension. -xen cn<— | > +x en cm 
A 9600 : Extension fissures 1 et 2 — 
Nouvelle fissure (3) à 45° symétrique 
de la branche déjà apparue sur la 
fissure (fig. 6). i 
: Nouvelle fissure (fissure 4) á 45°, sensible- aux encastrements (sensiblement au nu des goussets 
$ ote dans le REN de la ose BY sur 1,20 et 0,90 de longueur (épaisseur 1/20 mm). 


A 13 000 et 14 000 — Extension fissures. 


A 16 000 : de — Nouvelles fissures (fig. 5) complétant 
la fissuration en étoile. Fissures sur la face supérieure 


E 

, o 

A 3800 : Réouverture fissure essai précé- centre de la dalle x 

dent (fissure 1). es se 

A 4000 : Longueur fissure 4 cm, pas 8 HE 

3 . I” =) A © b 

d’augmentation mesurable de l’épaisseur. ETA e fissure 4 20 Î 

10 


fissure 1 
fissure 2 


fissure 3 
fissure 1 


Fic. 6. — Évolution des fissures de la dalle II. 


Arrêt de l'essai, la limite de résistance de l’appareil 
de chargement étant atteinte. 
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> : e i ir Audela de 8 000, l’épaisseur des fissures augmente au 

isn: ee ERE ee centre de la dalle, et ipa ramifications commencent. 
i ivi i i y forme en 
_ xie essai a suivi Progressivement la fissuration prend une 4 
i po eee ac ER ea en étoile. Le tracé de cette fissuration a été reporté, pour 
EUR, VE la charge de 16 000 kg et pour les deux dalles ¡DA AY 

La figure 7 indique l’évolution des fissures sur la face essayées sous cette charge, sur la figure 8. 

ne Pour la dalle II, mediane, cette etoile UL er 
L’ouverture des fissures était de l’ordre de 5/100 mm branche perpendiculaire à la petite portée, et deux fis- 
à 8 000 kg; de 1/10 mm à 10 t, au centre de la dalle et de sures diagonales se croisant à l’aplomb de la charge et 
l'ordre de 1 /100 à leurs extrémités, de 3/10 mm à 15 t, se dirigeant A peu pres vers les angles du rectangle exté- 


au centre de la dalle. rieur aux dalles I, II, III. 


E 
o 
centre de la dalle Y 30 S 
3 + 
o S = 8 
S © ; à > 
we = S o © Q N = 
el GS S S 8 = 
en E 
= a Q a 
{ a) 
En TO 
S 10 
o S pa 
8 a 8 | 
2 2 & 6-20 
o | Sa 
5 = 085 
LL, 
| ! 
30 1=70 EDR 0) 40,050 20m = 10 0 10 20 30 40 50 60 70 80 90 
-Xen cm <= | ==> +xen cm 
Fic. 7. — Évolution des fissures de la dalle IV. 
adherents non adherents 


A 10 t aucune fissure visible sur le 
dessus de la dalle aux encastrements. 


A 15 t on observe des fissures sur le 
dessus, au nu des goussets, sur 85 et 
90 cm de longueur. 


Essai arrêté à 15 600 kg. 


Les phenomenes principaux de 
cette deuxieme serie d’essais paraissent 
etre les suivants au point de vue de 
Pévolution des fissures. 


Tant qu'on ne dépasse pas 8 000 kg 
environ, on note une extension des 
fissures parallelement a l’appui, sans 
augmentation d'épaisseur. 


Ces fissures restent invisibles à l'œil 
nu et n’auraient sans doute pas été 
décelées sans le secours des jauges. 


On ne note, parfois, que de légères 
amorces de fissure dans des directions 
différentes, mais cela paraît un phé- 
nomène très secondaire. 


Fic. 8. — Fissures sous 1600 kg. 
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Pour la dalle IV, de rive, cette étoile comporte une 
branche relativement courte perpendiculaire au petit 
cóté et deux fissures se croisant A l’aplomb de la charge 
avec pour directions générales les diagonales de la dalle, 
leur trajet étant sensiblement perpendiculaire A la petite 


portée dans la partie médiane, apparue au-dessous de 
9 000 kg. 


Les fissures d'encastrement sont apparues entre 10 000 
et 15 000 kg. 


TROISIEME SÉRIE D'ESSAIS — RUPTURE 


Pour casser les dalles (on a cassé seulement les dalles 
V et II) on a percé un trou de 35 mm au centre de la 
dalle et on a scellé un tube dans ce trou, dans le but de 
ne pas affaiblir la résistance de la dalle en compression. 
Un cable de 12 fils de 5 mm a été passé au travers de ce 
tube, et ancré a son extrémité inférieure dans un cöne 
s’appuyant sur un chevétre métallique constitué par 
deux IPN, et s’appuyant lui-méme sur les poutres prin- 
cipales. On a tiré sur ce cable avec un vérin Freyssinet, 
en prenant appui sur la dalle par l'intermédiaire d'un 
bloc d’acier de 12 x 22 cm, les 12 cm étant paralleles 
a la petite portee. 


verin Freyssinet 


e > 
Fic. 9. — Dispositif employé pour la rupture. 


La rupture s'est produite pour la dalle V sous une 
pression de 285 kg /cm? dans les vérins qui, compte tenu 
des pertes dans l’ensemble vérin-cóne (8 %), correspon- 
dait a un effort de 22 t. 


Pour la dalle II elle s’est produite sous une pression 
de 350 kg /cm?, correspondant à un effort de 27 t. 


La rupture de la dalle V s'est produite trés brutale- 
ment par décollement d'un trone de pyramide limité 
sur la face supérieure au contour du bloc d'appui et sur 
la face inférieure à un rectangle compris entre nus des 
goussets sur une largeur de l’ordre de 2 m. Les inclinai- 
sons des faces de ce tronc de pyramide étaient, dans le 
sens du grand côté, de 1/10 sur l’horizontale. Multiples 
fissures rayonnantes sur la face inférieure. La face supé- 
rieure est deprimee sur une zone circulaire de l’ordre 
de 60 cm de diamétre. Les photos figure 10 et 10a repré- 
sentent le dessus et le dessous de la dalle apres rupture. 


La rupture de la dalle II s'est produite brutalement 
par décollement d'un tronc de cône dont la base supé- 


Fic. 10 et 10 a. — Ruptures de ladalle V 
(faces supérieure et inférieure). 
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Fic. 12. — Position des jauges. 


rieure avait environ 0,20 m de diamètre et la base infé- 
rieure était de forme allongée dans le sens du grand côté, 
et de 1,20 m de largeur dans ce sens. La photo 11 bis 
représente le dessous de la dalle, mais les bords de la 
base inférieure sont peu visibles : la partie intérieure de 
ce volume est tombée. L’inclinaison des génératrices du 
cöne de rupture est de l’ordre de 1/7 dans le sens du 
grand cóté. 


Les positions des jauges sur la face inferieure sont 
indiquées sur la figure 12. Les numéros des jauges de la 
face supérieure sont en correspondance avec ceux de la 
face inférieure, en y ajoutant 20. Autrement dit, á la 
jauge 1 correspond la jauge 21 etc... 


Toutefois, il n’y a pas de jauge supérieure au centre 
de la dalle; les jauges 15, 16, 17 de la face inférieure 
forment un triangle équilatéral, suivant les dispositions 
de la figure 12. Les jauges correspondantes de la face 
supérieure sont au nombre de deux seulement : 35 de 
sens x et 36 de sens y. 


Le collage des jauges A une position rigoureuse est 
difficile, d’où certains écarts entre les coordonnées des 
deux jauges d’une même paire. Le tableau I donne les 
coordonnées exactes des jauges, mesurées après essai. 
Ces cotes sont exprimées en centimètres et les sens posi- 
tifs sont : pour la direction x, de la dalle VI vers la 


dalle I, pour y, de la dalle I vers la dalle III (voir 
figure 12). 
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TROISIEME PARTIE 


ESSAI D'INTERPRÉTATION DE MESURES EXTENSOMÉTRIQUES 


N. B. La troisième partie de l’exposé avait pour but 
principal de fournir une base à la discussion au cours 
du colloque. Nous l’avons abrégée ci-après, le dépouille- 
ment des mesures étant d’autre part reproduit en détail 
pour permettre au lecteur de se faire une opinion. 


Ces mesures ne doivent être considérées que comme 
des indications à cause des erreurs possibles sur les jauges 
électriques. Nous signalons ces causes d'erreur; elles 
n’entachent en rien la qualité de l’essai, et sont inhé- 
rentes à l’emploi des jauges dans un essai de ce genre, 
indépendamment de la minutie de l'observation sur 
- laquelle nous insistons. Les faits observés sont seuls 
incontestables et les mesures enregistrées et graphiquées 
au cours du chargement lui-même avaient avant tout 
pour but de déceler toute anomalie. On peut toutefois 
essayer d'en tirer parti. 


MÉTHODE EMPLOYÉE POUR LE DÉPOUILLEMENT 


Si on essaie d'interpréter les indications jauge par 
jauge, on n'arrive à aucune conclusion intéressante. 


On n'obtient de résultat utilisable qu’en groupant 
les indications des jauges paire par paire. Si on appelle e 
et e’ les allongements ou raccourcissements unitaires 
enregistrés (nous considérerons les allongements comme 
positifs et les raccourcissements comme négatifs), et si 
l’on admet que la déformation est plane — ce qui doit 
être approximativement exact dans les premières phases 

! 


2 Ets ; R 
du chargement — la demi-somme est égale à la 


variation unitaire de longueur du feuillet moyen; la 
difference e — e’ est proportionnelle à la courbure. Si À 
Te ; ‚1 e—e 
est l’épaisseur, la courbure est égale à SACS ES né 
Comme dans tout essai, ce né sont que ces grandeurs 
que l’on peut connaître et l’on ne peut passer de ces 
grandeurs aux efforts intérieurs qu’en faisant une hypo- 
these. 


Si on fait l'hypothèse élastique, il faudrait, pour obtenir 
les contraintes normales en un point, connaître les valeurs 
de e et e’ dans les deux directions x et y. De ces valeurs, 
et en appelant u le coefficient de Poisson, on déduirait 
les valeurs de l’effort normal et du moment, soit pour N, 
CENTS 
Eh é, + & + Y (Ey + &) 


2 2 
Eh? En — En + pe (ey — Ey) 
MP paa y? 12 á 


Mais (a cause de la limitation du nombre de jauges que 
nous avions dú nous imposer) nous n'avons les valeurs 
des e et e” que dans une seule direction. Nous calculerons 
une valeur fictive de N, et M, (et de méme pour N, 
et M,) en supposant nul le coefficient de Poisson, soit 


gi el 
32 


= 


N = Eh (1) 


pt (2) 


Les valeurs que nous indiquerons pour N et M ne sont 
donc pas les valeurs réelles des efforts, mais elles sont 
à peu pres comparables d'une dalle à l’autre en des points 
correspondants. i 


D’autre part, lorsque e et e’ dépassent certaines valeurs 
(absolues), la loi admise de proportionnalité entre n ete 
n'est certainement plus vérifiée, et par conséquent les 
valeurs indiquées pour N et M ne doivent plus étre 
considérées que comme des mesures de déformation 
(variation linéaire du feuillet moyen et courbure). Nous 
n'avons pas pensé utile de compliquer en accompagnant 
chaque fois les valeurs de N et M d'apres les formules 
(1) et (2) des valeurs de la variation linéaire moyenne 
et de la courbure. Nous nous contenterons de rappeler 
lorsque ce sera nécessaire, que le stade élastique étant 
dépassé, il ne faut plus attribuer aux valeurs de N et 
de M de signification mécanique. 


D’après des mesures effectuées sur des poutres exécu- 


_tées avec le même béton que les dalles, la valeur du 


module élastique était d’environ 380 000 kg /em?. 
Avec h = 8 cm, les formules (1) et (2) s’écrivent : 
e! 


N = 380 000 x 8:8 


M 


I 


64 , 
380 000 x 12 (e — e). 


Si on évalue les deformations unitaires en 10° et si 
eete' sont les valeurs des lectures avec cette unité, on 
aurait donc : 

N = 15 (e + e') (kg/cm), 
M = 20 (e — €’) (kgcm/cm). 


On peut considérer comme certain que la proportion- 
nalité entre contraintes et déformations ne se maintient 
pas au-delà de déformations unitaires de 10 x 103 en 
traction et 20 x 10% en compression, ce qui correspon- 
drait à des contraintes de 40 kg/cm? on traction et de 
80 kg/cm? en compression. Ce n’est qu’une indication, 
et dans certains cas, la proportionnalit& cesse pour des 
contraintes inférieures á ces limites. Une particularité 
des essais décrits consiste en effet en ce que les limites 
d’élasticité apparaissent beaucoup plus tôt, c’est-à-dire 
pour des valeurs sensiblement plus faibles des déforma- 
tions unitaires, que dans des essais de poutres. 


2 — Causes d'erreurs sur les valeurs de M et N. 


a) Erreurs sur les lectures. — On a cherché, comme 
nous Pavons dit dans la description des dispositifs et 
des mesures, á éliminer l'erreur de « dérive », c’est-à-dire 
de la modification de zéro des amperemetres, par le 
contröle constant par rapport A une jauge témoin. 
_Néanmoins, dans un “essai de ce genre, il est-trés difi- 
cile de s’affranchir complètement de l'influence de 
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l’ambiance (variations de la temperature, approche de 
projecteurs pour examen de certaines zones...). Il y a 
en outre l'imprécision des lectures. 


On ne peut en conséquence compter sur une précision 
supérieure à 0,5 x 105. 


b) Erreurs sur les modules d'élasticité. — Le module 
élastique adopté pour le calcul n’est qu'une valeur 
moyenne; le module réel varie d’un point à un autre. 
L'opinion a même été quelquefois émise que ces varia- 
tions de modules rendaient illusoires, dans des essais sur 
béton, tout essai de mesure par jauges électriques, le 
module pouvant varier du simple au triple suivant que 
la jauge est collée sur le mortier ou sur un caillou. 


Nous ne pensons pas, en nous basant sur les résultats 
obtenus, à différentes reprises, dans d’autres essais, qu'il 
faille aller si loin; mais il faut se garder de raisonner avec 
rigueur sur les valeurs des déformations, qui peuvent 
être des valeurs locales s'écartant en plus ou en moins 
de la loi d'ensemble; encore moins sur les contraintes 
et sur les efforts qui ne sont déduits des déformations 


que par un calcul sujet à caution et de validité limitée. 


c) Erreur provenant de la non prise en compte du 
coefficient de Poisson. — Elle n'intervient pas sur la 
mesure des déformations, mais peut dans certains cas 
influer sur la comparaison entre les efforts — calculés 
comme on l’a dit plus haut — en des points correspon- 
dants de différentes dalles. En effet, par suite des diffe- 
rences d’une dalle à l’autre entre les positions de jauge 
par rapport à la charge, une jauge de sens x de la dalle I 
peut être placée en un point où l'effort de sens y est très 
grand; alors que la jauge correspondante de la dalle II, 
par suite d’un petit écart dans son emplacement peut 
se trouver placée dans une zone où l’effort de sens y est 
beaucoup plus faible. 


Ces variations rapides d’efforts n, ou n, se produisent 
surtout au voisinage de la charge, parce que les efforts 
normaux passent très rapidement de valeurs très grandes 
à des valeurs faibles lorsqu'on s'éloigne de la zone char- 
gée, et au voisinage des lignes de moment nul, parce que 
les déformations de flexion passent sur un petit espace 
du positif au négatif. 


Toutefois, une discussion plus approfondie montre que 
l'erreur sur les moments peut être négligée dans la zone 
centrale, alors qu’une erreur sensible peut affecter le 
calcul des efforts normaux, et que, dans les zones d’encas- 
trement, le moment M, étant en tout point faible, les 
erreurs seront peu importantes, aussi bien pour les 
moments M, que pour les efforts normaux N,. 


d) Influence d’un décalage relatif des jauges d’une 
meme paire. — Les jauges supérieures et inférieures 
peuvent ne pas se faire exactement face, soit Ax leur 
décalage, M et N le moment et leffort normal réel 
au point moyen. Appelons M, le moment positif maxi- 
mum au centre et admettons que la ligne de moment 


nul soit A une distance de : du centre. Le moment dans 


la section qui contient la jauge sup érieure est 


A 
M—M 4 =M-¿M 7" 
Bae 


en: 3 Ax 
Le moment à la jauge inférieure est M + 5 M, 7 


on admet que la jauge inférieure est la plus pres du 
e Admettons d'autre part que N soit constant sur 
la distance Ar. 


On a, en considérant les tractions comme positives : 


NO Mus: Ax N 
MA Re (M= 5M, | pe 
> 6 3 Ax N 
: + pa (M+2M%) Ee 
Ee? 
Done, en calculant M = 12 (e’ — e) on calcule non pas 
la valeur exacte, mais la valeur M + 5 M, en Sil = 1,09 m 


(de nu à nu de gousset), et six = 3 cm l’erreur sur M est 


3 : À 5 
5 * 109 M, soit environ 100 de M,. Pour des jauges près 


du centre M est voisin de M, et l’erreur est un peu supé- 
rieure à 5 %. Pour des jauges voisines des encastrements 
M est faible et l’erreur relative peut devenir importante. 
L'hypothèse que N est à peu pres constant sur Ax est 
elle-méme inexacte, mais dans la premiere phase (phase 
pseudo-élastique) N est faible; dans les deuxieme et 
troisieme phase, N varie en general assez peu, le long 
d'un méme rayon issu du centre, sur la distance Az. 


Pour ne pas compliquer par des corrections incertaines, 
nous ferons les calculs comme si les jauges étaient réelle- 
ment en face, mais l’erreur signalée peut expliquer 
certaines anomalies et en particulier la dispersion sur 
les valeurs des moments d'encastrement. 


e) Vitesse du chargement et des lectures. — Lorsque 
la limite des allongements élastiques est dépassée, l’allon- 
gement est fonction du temps de chargement, done du 
délai qui s'écoule entre le chargement et la lecture. 


f) Erreur sur les charges. — Elle parait faible avec le 
manomètre à poids utilisé. 


3 — Conséquences pour l'interprétation. 


a) Pour les erreurs de lecture, nous ne pouvons rien. 
Mais la loi des grands nombres permet de penser qu’en 
remplaçant les diagrammes obtenus point par point en 
fonction des charges par des diagrammes plus réguliers, 
on élimine à peu près ces erreurs. 


b) L’erreur sur les modules d’élasticité est une erreur 
systématique attachée à une jauge. Nous n’avons aucun 
moyen de la corriger. On peut penser qu’elle n’est pas trop 
considérable, les cailloux ayant une dimension maximum 
de 1,5 cm et les jauges une longueur de 3 cm. Il est vrai- 
semblable d’autre part qu’elle influe plus sur le calcul 
des efforts normaux que sur celui des moments. En effet, 
en général e et e' sont de sens contraire tout au moins au 
début du chargement. Le moment étant proportionnel 
à e —e', on a à faire la somme de deux nombres de même 
signe (e et — e”). Si on admet que les écarts sur le module 
peuvent étre de + 30%, on peut avoir une erreur de 30% 
sur le moment. 


L'effort normal est proportionnel á e + e’, donc au 
début du chargement il faut faire la somme de deux nom- 


bres de signes contraires. 


On peut alors faire des erreurs importantes sur Ny 
compris des erreurs de sens. Mais a partir de la deuxieme 
phase, et pour certaines jauges, e et € deviennent de 
méme signe, ou si ces grandeurs restent de signe contraire, 
la mesure négative (raccourcissement) est tres supérieure 
à la mesure positive. Il n’y a plus doute, et on assiste bien 
à l'apparition d'un effort normal. 


e) Non prise en compte du coefficient de Poisson. — Nous 
avons dit que l’erreur correspondante, pour les zones que 
nous étudions, ne paraissait pas forte,.sauf en ce qui 
concerne l’effort normal au voisinage du centre. 
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d) Difference entre les coordonnées des jauges d’une 


même paire. — Il est possible théoriquement d'en tenir 
compte approximativement. 
e) Vitesse du chargement. — On peut apprécier son 


influence dans une certaine mesure. 


En résumé, on peut espérer arriver à une idée assez 
bonne de la distribution des moments. L’étude des efforts 
normaux est plus sujette A restriction dans la premiere 
phase. 


Difficultés soulevées par l'étude des diagrammes de jauges 
après un déchargement. 


Nous nous trouvons ici en face d’une autre difficulté, 
qui joue également quand on fait des répétitions de char- 
ges 
ges. 


Au cours d’un chargement, pour tous les points où les 
valeurs limites de e et e” n’ont pas été dépassées, il semble 
Pire rer pete ee: 
légitime de considérer que les quantités =) - et oka six 
mesurent, en méme temps que les déformations, les efforts 
intérieurs, sous réserve des corrections á faire comme il a 
été dit ci-dessus, ou de la dispersion due aux causes non. 


corrigibles. 


L’interprétation est beaucoup plus difficile sous les 
charges descendantes et en particulier apres décharge- 
ment complet. Pour tout point en effet où au cours du 
chargement une des valeurs limites a été dépassée, les 
indications des jauges après déchargement peuvent n'a- 
voir plus aucun rapport avec les efforts intérieurs, par 
suite de phenomenes irréversibles (raccourcissements ou 
glissements) qui empéchent les zones ayant dépassé la 
limite de reprendre leur place. 


Par exemple si une zone a dépassé la limite d’élasti- 
cité en compression, la jauge correspondante indique un 
raccourcissement après déchargement, alors que la zone 
peut étre en réalité en traction par suite des actions de 
Ventourage, insuffisante toutefois pour rétablir la lon- 
gueur primitive. 


Cela peut expliquer les écarts entre les mesures après 
chargement analogue puis déchargement sur des dalles 
différentes. Le tableau II ci-dessus indique les discor- 
dances constatées pour les efforts normaux apres déchar- 
gement. 


Les jauges zero avaient largement dépassé au cours du 
chargement l’allongement limite de 10 x 10-5 (sur la 
dalle III + 75, sur la dalle II + 125, sur la dalle VI + 15) 
les deformations residuelles respectives apres decharge- 
ment étant pour les mémes dalles + 11 + 9,5 — 10, 


On a souligné sur le tableau, de un trait les indications 
des jauges ayant au cours du chargement dépassé la limite 


en traction, et de deux traits celles pour lesquelles la 
valeur limite avait été dépassée en compression. 


On voit qu’il y a discordance des signes pour les jauges 
1— 3 — 9 — 13 — 14. 


Il y a lieu de noter que ces tensions internes semblent 
disparaitre au rechargement, c’est-a-dire que, lorsqu’on 
donne á la charge des valeurs supérieures á celles du pre- 
mier chargement, le diagramme obtenu se place sensi- 
blement dans le prolongement du premier diagramme de 
chargement. Cela tout au moins quand on fait un seul 
rechargement. Dans le cas de chargements répétés nom- 
breux (dalle VI en particulier) les tensions internes ne dis- 
paraissent pas, et la répétition d'une charge, (lorsque la 
valeur de cette charge est supérieure á la limite élastique, 
c’est-à-dire lorsque les déformations plastiques sont appa- 
rues), semble faire tendre la dalle vers un état stable, 
différent de celui obtenu au premier chargement. Cela est 
probablement dû à ce que les cycles de chargement équi- 
valent à un vieillissement artificiel et que la partie diffé- 
rée de la déformation s’effectue plus rapidement. 


On peut, en se basant sur les observations visuelles de 
la deuxième partie décomposer les essais en quatre 
phases : 

I. De 0 à 4000 kg environ — jusqu’à la fissuration. 


II. De 4000 à 8 000 kg — extension transversale de 
la fissuration. 


III. De 8000 a 16 000 — extension étoilée de la fissu- 
ration. 


IV. Au-delä de 16 000 — Periode de rupture. 


Nous rappelons les conventions de signes. Tractions 
positives — Compressions negatives — Moment positif 
lorsque la face supérieure est comprimée. 


Pour les jauges 15 — 16 — 17 dont les dispositions 
sont indiquées sur la figure 12 en appelant e ”, et e', les 
allongements perpendiculaires aux directions x et y, ona 
sur la face inférieure : 


! rs 


er ey 

E 2 pl 

I 15 3 16 + 17) —3 15 
2 1 
—ey || U | 3 (16417) —315 | 15 

| ES 2 1 
N I | 17 3 (15 + 16) — 3 17 

x 2 if 

IVA Dez 
se 157 


e”, est donc associé à la jauge 36 ete’,A la jauge 35 de la 
face supérieure. 


Tableau IT, 


Indications des jauges (efiorts normaux) après un chargement aux environs de 4 500 kg et retour au zéro 
To. 


Jauges. 
pate | 1 e: 4 5 7 8 9 11 12 13 14 15 
IH 4+ 90) +60 4 85. OO — 7 RER + 8 AAD 190 2722 280 — 140 | — 120 
MI |—120| +75 | + 60|— 22 50 110 — 100 | — 60 | + 510 | + 120 Fi Mere 0 
VI | — 120 - | + 105 | —150 | — 330] — 50] 0 90 + 70 Po — 180 0 
É (N. B. — tractions +, compression —). 
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Serie : Beton precontraint (22). 


On trouvera ci-apres les diagrammes deduits des 
mesures extensometriques; nous n’avons pas fait figurer 
les diagrammes relatifs aux mesures sur la dalle IV qui 
n’ont pas été faits par paires (on n’avait pris qu’une 
jauge de chaque paire) et qui de ce fait nous ont semblé 
ne pouvoir conduire á aucune interpretation interessante. 


Les essais successifs dans l’ordre chronologique sont 


indiqués par des lettres : a b e... et par le numéro de la 
dalle. 


PREMIERE PHASE — DE 0 A 4000 kg ENVIRON 


(apparition de la premiére fissure). 


1. — Jauges 0. 


La figure 13 récapitule les variations pour les différen- 
tes dalles des allongements des jauges 0, collées sur la face 
inférieure à l’aplomb théorique de la charge. 


Al 


EE x 105 
120 LA 
a . > . O ] 
A-Fissure a 5cm a droite et i 
110 18cm vers les y positifs. —1 +] 
: B-Fissure juste sur jauge. 
go C-Fissure à 3cm à droite et 7 
90 9cm vers les y négatifs. 4 
D-Fissure à Scm à droite et ie 
sol 18cm vers les y négatifs. / 
2 > S / 
E -Fissure a 18 cm à gauche et PTH 
70 Scm vers les y positifs. E 
60 
50 
40 
30 
20 
CYR 
1 2 3 4 5 
Charges en tonnes 
Fıc. 13. — Variations des jauges O en fonction de la charge a. 


Ces diagrammes comportent une partie sensiblement 
rectiligne jusqu’aux environs de 3 t, puis s'écartent de la 
tangente : les allongements augmentent plus vite que la 
charge pour les dalles I, II, III; ils diminuent au contraire 
pour les dalles IV et VI. Il y a lieu de noter que ces dalles 
IV et VI sont celles pour lesquelles on a fait des charge- 
ments répétés et que les allongements n’ont commence a 
décroître qu’apres un arrêt assez prolongé (dalle VI, arrêt 
de 25 minutes sous charge de 4 000 kg) ou lorsqu'on a 
commencé les charges alternées. On peut penser que la 
dalle se trouvait dans un état de déformation instable, 
qui tend vers un état stable soit avec le temps, soit par des 
charges alternées accélérant la modification. A cette modi- 
fication des déformations, correspond sans doute une 


modification de Péquilibre, laquelle ne paraît pas préjudi- 
ciable, puisque la fissuration n'en est pas avancée : les 
charges de fissuration pour les dalles IV et VI sont plus 
élevées que pour les dalles I et III, et à peine inférieures 
à celle de la dalle IT. Nous étudierons plus loin ces charges 
alternées pour les autres jauges. 


Noter que la période élastique cesse d’après ces dia- 
grammes lorsque l’allongement a atteint des valeurs de 
l'ordre de 15. 10-5 (et même davantage pour les dalles I 
et III). Si Pon admet le module de 380 000 kg/cm?, la 
contrainte de traction correspondante serait de 57 kg/ 
cm?. Il faut en déduire la précontrainte, soit 14 kg /cm?. 
La résistance nette à la traction serait donc de l’ordre de 
43 kg /cm?, supérieure à celle qu’on a obtenu sur prismes. 
Nous retrouverons sensiblement cette valeur de contrainte 
dans l’étude des moments. La fissuration ne se produit 
que plus tard, la charge de fissuration étant de 15 à 30%, 
supérieure à la charge pour laquelle semble cesser la 
période élastique. 


Cette constatation est indépendante de tout calcul, 
puisque nous ne nous occupons que des déformations 
enregistrées par les jauges, et non pas de celles qu’on 
devrait avoir d’après une théorie quelle qu’elle soit. 


2. — Indications des autres jauges (1). 


Les tableaux A (à la fin du mémoire) récapitulent pour 
les différentes dalles les lectures en 10-5. On en a tiré par 
les formules indiquées plus haut les valeurs de M et N. 
Comme nous l’avons dit, on ne mesure en fait que les défor- 
mations et lorsque celles-ci dépassent des valeurs de l’or- 
dre de 10 (en traction) et 20 (en compression), il ne faut 
plus attacher de signification mécanique précise aux 
valeurs de M et N indiquées. 


Nous n’avons pas voulu compliquer les tableaux par 
Vindication des valeurs de la déformation. Il suffira de se 
rappeler qu’à une valeur de M de 100 correspond une 
courbure de 0,625 millième de radian par mètre, ce qui 
permet de lire les diagrammes en courbure si on le pré- 
fère. De même à une valeur N de 100 correspond un 
allongement de 0,33 x 10-4 du feuillet moyen. 


Les figures 14 à 18 représentent les variations du 
«moment » M (ou de la courbure) en fonction des charges. 


Pour la dalle III on n’a pas représenté, pour simplifier, 
le retour au zéro effectué lorsqu'on avait atteint la charge 
de 3000 kg; on a continué le diagramme au-delà de 
3 000 comme si ce retour n’avait pas eu lieu; les tableaux 
III permettent de suivre les indications enregistrées dans 
ce déchargement. La cassure des diagrammes de la dalle 
III entre 3 000 et 6 000 est imputable à ce décharge- 
ment. 


La dalle VI a fait l’objet d’une première série d’essais 
(fig. 17) jusqu’à 4 200 kg avec 20 chargements alternés entre 
0 et 4 200. On a dans une autre séance continué les essais 
sous charges répétées de façon à atteindre un nombre 
total de 70 chargements. Cette séance fait l’objet de la 
figure 18; malheureusement, on avait dû remettre les 
jauges au zéro lorsqu'on a procédé à ce complément de 
charges alternées, à cause du déréglage qui se produit 
toujours dans l'intervalle entre deux séances. Il semble 
qu’on puisse considérer que sur la figure 18 le point de 
départ pour chaque jauge aurait dû être le point où on 
avait abouti figure 17; par exemple pour la jauge 10 qui 
était arrivée figure 17 à + 250 après déchargement, on 
aurait dû repartir de + 250 et non de 0. 


() Les tableaux qui figuraient dans le mémoire n’ont pas été repro- 
duits pour ne pas allonger outre mesure le compte rendu. Nous avons 
pensé en effet qu’ils n’étaient pas indispensables puisque les graphiques 
les résument. Ils pourraient d’ailleurs être consultés a1 Institut techni- 
que et, éventuellement, communiqués. 
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Mt kgcm/cm) Mtkg cm/cm) 


M (kg cm/cm) MO ea 


charges en kg 


Charges en kg 


M(kg cm/cm) 
400 
M(kg cm/cm) 
1 
300 00 A 5 
03 
200 0 4 
0 
100 0 
as 5 
0 -100 | 
oo o CONO anh (oo) oo oO CISCO 
o o ol (er Vs) oO o Q © © 2 
<Q w SAMIR O O + un on © 
= Pr + + - N 0 st 
Charges en kg Charges en kg 
dalle 11 
surface | surface oy 6 ds | 
Supérieure | Supérieure | 
it 1 | 
I 
15, (136 4 | 3 13 
D — 5 14 
| 36 Lo 
nus des | nus des 
I — >. 
goussets gn pro 39 a8 goussets 
ET ean Ee Ua ee pent ER LESS 
A | 
bord libre dalle I 


Fic, 14, — Dalle I. Moments. Fic. 15. — Dalle II. Moments. 
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 Mtkgcm/cm) 
700 


Mtkg em/cm) 


M(kg cm/cm) 


400 


Série : Béton précontraint (22). 


2500 


Charges en kg 


TF 


x e 


400 
700 
1200 — 


oO 
o 
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2000 


Charges en kg 


surface 
superieure 


Fic. 16. — Dalle II. Moments. 


2500 
3000 — 
3600 
4000 


-200 
33 o 
*= 
<< 
bord libre 


dalle IT 


Charges en kg 


M(kg cm/cm) 
500 — 


M (kg cm/cm) 
500 


400 


300 


200 


100 


charges en 


M(kg cm/cm) 


200 


150 


100 


Mtkg cm/cm) 


3600 


charges en 


200 | 


x 
150 EN 


N 


nus des 
goussets 


12210 — 


bord libre 


. 17. — Dalle VI. Moments. 
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M(kg cm/cm) 
600 


550 


500 Jauge 1/21 


450 


Mtkg cm/cm) 
200 


400 


350 


Jauge 5/25 
= 150 — 


répétés ) 


charges en kg 


— 100 L — Lt 


(pratiquement stable au 
cours des chargements _ | 


Jauge 4/24 | 


Jauge 3/23 


charges en kg 


Les Jauges 11/31- 13/33 

14/34 sont pratiquement 

stables sous chargements 
répêtss . 


—- +--+ a 


3. — Evaluation des moments dans la période élas- 
tique ou pseudoélastique. 


Sur les graphiques des figures 14 á 18, les points se 
placent en général assez convenablement sur une courbe 
moyenne qui s’infléchit dans un sens ou dans l’autre vers 
3 500 kg. On peut tracer sur ces graphiques des diagram- 
mes rectilignes représentant assez bien la loi moyenne 
pour P < 3500 kg, et nous,étudierons plus loin les inflé- 
chissements au-dela de cette charge. 


Pour la dalle III, il semble y avoir systématiquement 
un décalage du zéro des charges, de Vordre de 300 kg 
et nous avons cru devoir admettre ce décalage : il en 
résulte une légére aggravation de la valeur du moment 
pour une charge P donnée. 


En posant M = K P, les coefficients de proportionnalite 
seraient les suivants pour les différentes jauges. 


Tableau IH. — (Premiere série). 
| | 
I II III | VI 

LR | 

1 0,137 0,138 0,95 | 0,102 

p 0,137 0,130 0,155 | 

6 — 0,033 — 0,079 0,021... 220.093 
10 — 0,044 — 0,082 — 0,048 — 0,045 

5 — 0,031 — 0,017 | — 0,022 

7 — 0,010 — 0,033 — 0,010 == 0,0175] 

0,040 

9 — 0,077 -.0,035 

11 — 0,032 — 0,055 0 |}, — 0,048 
12 — 0,0045 0 | 

14 0,062 0,057 0,040 | 0,050 
36 0,059 0,038 0,062 - | 

3 0,020 0,048 0,074 0,086 

4 0,077 0,032 0,040 0,082 
13 0,005,5 0,035 — 0,019 | — 0,023 
35 0,006 — 0,007 - 0,025 


Ce tableau ne peut étre utilisé tel quel car il faut tenir 
compte de la position des jauges dans les differentes dalles; 
une faible variation de cette position entraine des varia- 
tions importantes des moments, spécialement pour 
jauges voisines de l’encastrement parce qu’on est trés 
pres de la ligne de moment nul. 


On peut, a titre de simple approximation évaluer un 
ordre de grandeur du moment au centre, en placant sur 
une épure, en abscisses les positions des jauges et en ordon- 
nées les valeurs de K correspondantes; les points figuratifs 
ainsi reportés sont des points du diagramme des moments 
le long du grand axe. 


Si les moments dans la dalle variaient, en fonction de 
la distance au milieu de la portée, comme dans une poutre, 
le diagramme se composerait, en dehors de la zone char- 
gée, de deux droites se coupant en A sur la verticale du 
centre; on obtiendrait le moment au centre en raccor- 
dant ces deux droites par une parabole qui leur serait 
Era et qui aurait pour corde la longueur v de la 
charge. 


Fic. 18. — Dalle VI. Moments sous charges répétées à 4200 kg. 


Serie : Beton precontraint (22). 


Mo 


Y 
ur 


Fic. 19. — Diagramme schématique des moments M, 


Si on appelle M, la flèche du diagramme constitué par 
les deux droites, c’est-à-dire la distance du point A à la 
corde BC de ce diagramme entre appuis, la distance verti- 


cale m du sommet D de la parabole au point A est : : M, = 


On peut évaluer v à 0, 15 + 0,08 = 0,23 m. En prenant 
pour la portée entre nus des goussets soit 1,09 m on 
aurait : 

0,23 
1,09 


= 0,105 Mo. 


Le moment dans une poutre serait donc égal à lordonnée 
du point A diminuée de 0,105 M,. 


En faisant ces mémes constructions pour la dalle, on 
obtiendrait (fig. 20) : 


Dalle I. 
Ordonnée de A : O52 255 
Fleche diagramme (A a corde) = 0,288 P. 
Correction m : 0,105 x 0,288 P = 0,030 P environ 
Momenbau Centre sa), $3.2. ¢ NAS 0,193 P. 
Dalle II. 
Ordonnée de A = 0,213P 
Fleche diagramme 0,313 P 
Correchion j=. 0.105 %20,313 7 =, 0033 P 
INIOIMETEE RATE CONUEGr: nee as, e 0,180 P. 


La construction n’est pas valable pour la dalle III, car 
les deux droites se coupent sur une verticale trés excen- 
trée, ni pour la dalle VI dont la jauge n’a pas fonctionné 
et on n’a tracé les diagrammes relatifs a ces dalles qu’a 
titre indicatif. 


Il ne peut étre d’ailleurs question que d’obtenir des 
ordres de grandeur, car les moments dans une dalle le long 
du petit axe ne suivent pas en réalité une loi linéaire, et la 
fleche du diagramme par rapport a la corde n’est pas 
égale, comme dans une poutre, au moment M, qu’on 
aurait dans le cas d'articulation aux extrémités. 


On peut indiquer en regard de cés valeurs que, si l’on 
admet que les moments dans la dalle II sont la moyenne 
entre le moment dans une dalle encastrée sur ses deux 
bords et le moment dans une dalle articulée sur ses deux 
bords, — on justifie (voir annexe) que ce ne doit pas étre 


Fic. 20. — Épure théorique des moments au centre 
et des moments d’encastrement dans la période élastique. 
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tres loin de la vérité — on trouverait par le calcul, dans 
les conditions de charge de P'essai M, au centre = 0,183 P; 
le moment d'encastrement serait — 0,08 P. 


Dans une dalle articulée sur ses bords, le moment au 
centre sous une charge s'étendant sur une longueur 0,2 | 
serait M, = 0,220 P. Si on admet que le moment dans la 
dalle essayée est 0,18 P, le coefficient de réduction 0,8 
qu'on applique couramment pour tenir compte des encas- 
trements parait justifié dans la période élastique. 


Nous avons d'autre part placé sur une méme épure 
(fig. 21) les valeurs des moments M, relevés aux jauges 
36 et 14 et le moment au centre estimé ci-dessus à 0,18 P; 
et tracé le diagramme de variation des moments M, le 
long du grand axe dans le cas de demi encastrement, ce 
que l’on peut faire à l’aide des abaques de Pucher. 


10418P 


075030 0,50 0,70 


Jauge 36 Jauge14 


Fic. 21. — Moments M, le long du grand axe 
dans la période élastique. 


Ce diagramme passe sensiblement par les points moyens 
des moments relevés aux jauges 36 et 14. 


Sous les réserves que nous avons faites plus haut, il 
ressortirait de ces constatations que, jusqu'a une charge 
de 3500 kg le fonctionnement de la dalle parait satis- 
faire aux lois élastiques. 


On aurait au centre, pour cette charge, un moment de 
0,18 x 3500 = 630 kgem/em. La contrainte de traction 
due a ce moment serait : 

+ + CAD 630 2 
67% FE 67% Pr: 59 kg/cm?. 

En tenant compte de la précontrainte de 14 kg /cm?, la 
contrainte nette de traction serait : — 14 + 59 = 45 kg / 
cm?. La résistance sur prismes, calculée par la formule : 
6M 


bh? était de 40 kg/em?. 


Modifications a l’approche de la fissuration. 


Au-dela de 3 500 kg les diagrammes du moment en fonc- 
tion de la charge se transforment. Nous avons vu (fig. 13) 
que les diagrammes des jauges de traction 0 s’infléchis- 
sent fortement; les moments aux encastrements (jauges 6 
et 10) augmentent un peu plus vite que la charge (dalle I 
fig. 14; II fig. 15; III fig. 16). Toutefois les modifications 
sont peu importantes sauf au centre (jauge 0) et les phé- 
nomenes paraissent suivre encore des lois presque élasti- 
ques. 


Y-a-t-il microfissuration au centre, ce qui expliquerait 
les grands allongements observés a la jauge 0? 


En tous cas, la fissure, malgré un examen tres attentif 
n’est devenue perceptible qu’a 4 100 kg minimum (dalle 
III) et 4 500 kg ou plus pour les autres dalles; les moments 
et contraintes qui en résulteraient d’apres le méme calcul 
que ci-dessus, donc par un calcul élastique seraient : 


dalle III autres dalles 
Moment kgcm/cm......... 737 810 
Contraintes sous ce moment. 68 76 
A déduire : précontrainte ..—14 —14 
Contrainte de traction nette. 54kg/cm? 62 kg /cm, 


Contraintes á rapprocher de la résistance ee à la 
traction (40 kg/cm?) calculées par la formule bh L’aug- 


mentation de moments évaluée élastiquement par rapport 
à celui qui paraît marquer à la jauge 0 la fin de la période 
élastique est de 17% pour la dalle III à 29% ou plus pour 
les autres dalles et Paugmentation de résistance a la trac- 
tion, si on admet la loi : m = 0,18 P, par rapport a celle 
mesurée sur prismes, dépasserait sensiblement ce pour- 
centage. 


Efforts normaux dans la premiere phase. 


On note sur la figure 22 des modifications des lois des 
efforts normaux en fonction des charges á partir de 
3 500 kg. Un fonctionnement nouveau parait s’amorcer, 
mais les constatations ne seront nettes qu’en deuxieme 
phase. Il est assez vraisemblable que c’est cette amorce 
de nouveau fonctionnement, caractérisée par la naissance 
d’efforts normaux de compression, qui retarde la fissura- 
tion. 


Essais sur la dalle VI. 


Sur la dalle VI on a fait des répétitions de charges. Les 
diagrammes de jauge au cours de ces répétitions présen- 
tent des singularités. Nous avons tenu a reproduire ces 
diagrammes qui permettront peut-étre de trouver des 
explications, que pour notre part nous n’avons pas trou- 
vées. Il est difficile de comprendre (fig. 17) pourquoi le 
moment ou plus exactement la courbure a la jauge 6 
prend des valeurs négatives plus grandes par les répéti- 
tions tandis que au contraire la courbure a la jauge 10 
change de sens. Si on examine les efforts normaux (fig. 22) 
(ou les déformations du feuillet moyen) on voit que ce sont 
des tractions (ou allongements) en 6; est-ce l’indice d’une- 
microfissuration, qui est encore restée invisible malgré 
70 cycles entre 0 et 4 200 kg soit 92% de la charge pour 
laquelle la fissuration a été percue? 


PHASE II — DE LA FISSURATION 
A 8 000 kg ENVIRON 


Constatation générale. 
Moments. 


Les diagrammes de variation des moments en fonction 
de la charge sont tracés sur les figures 25 427. Comme pré- 
cédemment il ne faut attacher A ces valeurs de signification 
mécanique que lorsque les déformations limites (10 en 
traction, 20 en compression) ne sont pas dépassées. 


La ‚dalle I a été soumise à trois essais successifs g,h,i. 
Les résultats ne sont pas identiques. Les différences prin- 
cipales portent sur les jauges 2/22, 6/26, 7/27 et 3/23. 


On note que les moments sont beaucoup plus faibles 
en 2 et en 6 dans l’essai h que dans l’essai y. Au contraire 
une augmentation du moment d'encastrement en 7 dans 
l'essai i, changements de signes difficilement explicables 
pour les moments en 3. Il n’est pas étonnant d’ailleurs 
qu'il y ait des différences entre ces trois essais, car une 
modification de la dalle s’est produite dans le premier de 
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Serie : Beton precontraint (22). 
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ces essais (essai g) vers 4 000 par suite d’un très impor- 
tant dépassement de la limite de traction à la jauge 2. 


A noter d’autre part que l’essai h a été fait à la suite de 
l’essai y, mais que les jauges avaient été remises au zéro 
après déchargement, ce qui explique partiellement que 
l'essai h ait une apparence plus élastique que l'essai y. 


Dans l'essai i on note une nouvelle augmentation impor- 
tante de l'allongement en 2 vers 5 000, charge pour laquelle 
on a observé une augmentation de l’étendue de la fissura- 
tion (voir chapitre II). 

L'examen des graphiques semble montrer qu’en ce qui 
concerne ces moments, le phénomène principal est un 
dépassement de la limite de traction d’une des zones cen- 
trales sur le petit axe; très marqué pour les dalles I et 
III (jauge 2 vers 4 000 /5 000 pour la dalle I, jauge 2 vers 
5 000 pour la dalle III); moins marqué pour la dalle II, 
peut-être parce que l’allongement est plus fort à la jauge 0 
que pour les autres dalles (voir fig. 13). 


Les diagrammes correspondant à ces jauges montent 
alors rapidement, mais il faut les considérer comme des 
diagrammes de courbure et non de moments. 


En même temps, et sans doute à cause de ces grands 
allongements, la croissance du moment enregistré par 
l’autre jauge centrale (ici la jauge 1) se ralentit. Or pour 
cette jauge, la limite d’allongement en traction n'est pas 
dépassée sur la face inférieure. On peut donc considérer 
que c'est bien le moment qu’on enregistre. Vraisemblable- 
ment les moments de flexion se trouvent limités au centre 
par suite de la microfissuration qui ne laisse subsister 
qu’un noyau sain réduit. On note d’autre part, et l’expli- 
cation semble être la même, une accélération de la crois- 
sance, en valeur absolue, des moments d’encastrement : 
5-7 pour la dalle I, 6-10-7-11 pour la dalle II, 6-10-7-9-11 
pour la dalle III. Le moment m, augmente également en 
14 et 36 (+ 60 cm du centre sur le grand axe). 


Les constructions qui nous ont permis dans la phase I 
d'évaluer d’une façon vraisemblable des ordres de gran- 
deur du moment au centre n’auraient plus de sens dans 
la phase II. Il faut se contenter de noter : 


— une tendance vers l’égalisation des moments au 
centre et des moments d’encastrement ; 


— un aplatissement du diagramme des moments m, 
le long du grand axe; vraisemblablement également, un 
aplatissement des moments d’encastrement le long de 
l'appui. 


Efforts normaux. 


Les diagrammes des allongements ou raccourcissements 
du feuillet moyen sont les diagrammes d’effort normal 
tant que ces allongements ou raccourcissements ne dépas- 
sent pas les limites d’élasticité en traction ou compression. 
Ils sont tracés sur les figures 28 à 32. 


On note systématiquement sur ces diagrammes un très 
important changement de pente lorsque la charge dépasse 
3 500 à 4 000 kg. 


Il ne faut en tirer de conclusion sur la grandeur de 
l'effort normal que pour les jauges où les limites d'élasti- 
cité ne sont pas dépassées. 


La limite de raccourcissement n’est dépassée nulle 
part; la limite d’allongement est dépassée à la jauge 0 
et à la jauge 2 où les allongements atteignent et dépas- 
sent 40 x 10-5; on note également quelques dépassements 
de la limite en traction aux jauges 3 et 5 de la dalle I 
(essai g) au-delà de 6 à 7 t et aux jauges 6 et 11 de la dalle 
II (essai f) au-delà de 6 t mais ces dépassements ne sont 
pas démesurés. 
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Pour toutes les autres jauges, on reste dans les limites. 


Par consequent on peut considérer que, a part les 
jauges 0 et 2, les diagrammes des figures 28 à 32 sont des 
diagrammes 4’ effort normal, avec quelques réserves 
pour les jauges 3-5 (I) et 6- 11 (II), en plus des réserves 
qui ont déja été faites sur les causes d’erreur. 


Ces diagrammes mettent en evidence qu'il y a . redis- 
tribution de la précontrainte. 


C'est lá un phénoméne qui parait tres important et 
nous pensons qu'il caractérise le fonctionnement des 
dalles et plus généralement des systemes précontraints 
dans deux directions. 


Il nous semble nécessaire d'insister sur la difference 
qui existe entre ce fonctionnement et celui des poutres 
précontraintes. 


Dans une poutre l’effort de précontrainte reste au 
cours des chargements, constant dans toute section, si on 
néglige l'augmentation due à la surtension des aciers, 
laquelle reste faible jusqu’à la fissuration et même après 
fissuration tant que les fissures restent capillaires. 


Dans une dalle l’effort de précontrainte reste égale- 
ment constant sur la largeur totale d’une section transver- 
sale, mais la répartition de cet effort normal sur la section 
peut ne pas rester uniforme lorsqu’on a dépassé le stade 
élastique. Il peut y avoir augmentation de l’effort normal 
en certaines zones; et comme la résultante des efforts 
normaux reste constante, il faut que la dalle prélève sur 
elle-même ces augmentations locales, c’est-à-dire qu’une 
augmentation de compression en une certaine zone doit 
être compensée par une diminution de la compression en 
d’autres zones. 


Les graphiques des efforts N traduisent ces remanie- 
ments en augmentation ou diminution. Mais le nombre de 
jauges est insuffisant pour vérifier la nullité de la résul- 
tante des efforts N qui s’ajoutent à la précontrainte ou 
s’en retranchent. 


On constate que de la zone centrale chargée partent des 
compressions suivant les deux axes. Suivant le petit axe 
la compression est de 200 à 300 kg/cm en passant à la 
jauge 1; elle aboutit aux lignes d’appui en 6 et en 10 avec 
des valeurs en général moins fortes (voir les graphiques) 
de l’ordre de la moitié. Suivant le grand axe, la jauge 4 
enregistre toujours des compressions, de l’ordre de 200 kg / 

m; la jauge 3 enregistre en général des décompressions, 
mais on peut penser que cette jauge, qui est sur le bord 
de la zone des grands allongements subit l’influence de 
ces allongements et d’une compression issue du centre, 


celle-ci finissant par prédominer; cela expliquerait la 
forme des diagrammes 3, qui passent par un maximum 
pour tendre vers la fin de la phase II vers une traction 
très faible ou une compression. 


Sur le grand axe, la jauge 35 enregistre toujours une 
compression, la jauge 13 donne des indications de sens 
variable. 


On peut noter que les jayges 3 et 13 sont placées vers 
le côté libre, et que les jauges 4 et 36 sont placées vers 
le côté adjacent à la dalle voisine, ce qui pourrait expliquer 
la dissymétrie constatée dans les résultats. 


Sur les lignes d’appui, les efforts normaux sont des 
compressions ou des tractions. En 6 et 10 comme nous 
l'avons dit, ce sont toujours des compressions, aux autres 
jauges les signes sont variables, mais il semble qu’en se 
déplaçant le long de l’appui on rencontre une zone cen- 
trale en compression, encadrée par deux zones latérales 
en traction. 


Les efforts N sont les efforts créés par le chargement. 
Ils s’ajoutent à la précontrainte. L’effort de précontrainte 
initial est d’environ 110 kg/cm; l’effort N peut atteindre 
deux ou trois fois cette valeur initiale. 


Points de passage des efforts de compression. 


Leur excentricité est e = — N ‚N étant égal a l’effort 


précédent augmenté de l’effort de précontrainte, soit 
110 kg/cm. Le tableau IV donne un ordre de grandeur des 
excentricités de passage pour P = 7000 kg, (N comprend 


la précontrainte; — indique une compression. Les valeurs 
de Met N ont été lues sur les courbes « moyennes » régu- 
larisées d’après les figures 23 à 27 et 28 à 32. 


Ce tableau fait apparaître comme on pouvait le prévoir, 
que sur le petit axe les bielles de compressions issues de 
la charge descendent vers les lignes d’appuis, l’excentri- 
cité du point de passage étant toujours positive en 1 et 
négative en 6 et 10. 


En construisant les lignes de pression 1-6 et 2-10 
(intersection de la surface de pression par le plan vertical 
du petit axe) on obtient le résultat moyen représenté sur 
la figure 33 : pente de bielle d’environ 0,11 du côté 
continu et de 0,08 du côté libre avec des excentricités, 
aux environs de 7 000 kg, de l’ordre de 3 cm à l’encastre- 
ment côté oe — de 1,3 cm à l’encastrement côté 
libre et de + 2,5 au milieu. 


Tableau IV, 


a I 

JAUGES Essai y Essai h Essai i 

M N ecm M N ecm M N ecm 
| 1 + 420 1590 nent + 700 420 hr, + 510 38 

; 2 ; A "380 
6 - 430 320 1,3 50 300 210 390 i) | a = 
10 - 580 — 380 1,5 — 550 200 N — 480 — 200 RA 

4 800 — 320 1,5 + 820 — 260 a 

13 100 460 0,2 — 150 170 - 0,9 — 200 Peso 108 
> 
351 — 140 120 12 — 100 — 160 08 


Serie : Beton precontraint (22). 


Tableau IV (suite). 


NER DALLE II DALLE III 
: M N ecm M N ecm 
+ 600 . — 250 + 2,4 + 480 — 120 + 4 
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Fic. 33. — Deuxiéme phase. Bielles de compression suivant le petit axe. 


Hypothéses sur le fonctionnement dans la deuxiéme phase. 


Sous toutes les réserves que nous avons déja formulées 
on peut penser que, dans l’ensemble, la succession des 
phénomenes est la suivante : 


Jusqu’a la fin de la premiere phase, aucune fissure n’a 
pu étre percue. Il est vraisemblable toutefois qu'il y a 
microfissuration au centre á la partie basse. On peut 
supposer qu'il y a également microfissuration á la partie 
haute sur appui, quoique la fissure n'ait été perçue que 
beaucoup plus tard. 


Dans ces conditions la bande chargée ne peut plus 
résister en flexion, mais elle peut encore résister en fonc- 
tionnant comme un systeme articulé, les articulations 
étant en bas sur les appuis, en haut au centre. Du fait de 
la dénivellation relative de ces trois articulations, et du 
fait, condition essentielle de ce fonctionnement, que la 
distance entre rives est fixe á cause de la rigidité des pou- 
tres de bord, les encorbellements de la dalle au-delà de 
ces poutres constituant une poutre horizontale de grande 
rigidité, des poussées se créent. 


La naissance des efforts normaux n'est pas, comme nous 
l’avions pensé d’abord, et comme nous l’avions dit dans 
le mémoire rédigé pour servir de base de discussion au 
colloque, la conséquence de phénomènes plastiques en 
traction, mais la conséquence géométrique de l’appa- 
rition des articulations et de leurs différences de niveau : 


l'articulation haute ne peut s’abaisser sous un accroisse- 
ment de charge que moyennant des poussées raccour- 
cissant ces bielles. 


Cette explication simple a été donnée au cours du 
colloque, comme on le verra dans le compte rendu de la 
discussion, par M. ROBINSON. 


Nous estimons que l'interprétation de M. ROBINSON 
est la bonne et l’avons substituée ci-dessus à celle que nous 
avions donnée dans le mémoire préliminaire. 


On assiste à l’envoi sur le petit axe de deux bielles de 
compression issues du rectangle chargé et descendant 
vers la ligne d’appui. Au fur et à mesure du chargement, 
Vinclinaison de ces bielles augmente jusqu’à une valeur 
telle que les excentricités limites soient atteintes au centre 
et sur appui. 

Au centre, l’excentricité limite positive est celle pour 
laquelle la résistance à la traction est atteinte, sous Pef- 
fort normal N et la précontrainte; sur appui côté continu 
également (excentricité négative). Sur l’appui côté libre 
l’excentricité limite est fonction de la résistance de la 
poutre de bord à la torsion. 


La charge se décompose entre les deux bielles ainsi 
créées et la précontrainte transversale joue le rôle de 
tirant. S’il s’agit d’une dalle de rive, telle que I par exem- 
ple, la bielle AB côté libre se bute immédiatement sur la 
précontrainte. La bielle C D transmet son effort à travers 
les dalles II et III jusqu’à l’autre rive en A, B,. On aurait 
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donc sur l’ensemble des trois dalles de la même file une 
bande comprimée ayant la forme indiquée A B A, B, 
sur la figure 34 (a). Le tirant réalisé par la précontrainte 
transversale doit être plus large que cette bande, car il 
faut mobiliser en plus de la précontrainte de la bande 
elle-même, de quoi équilibrer l'effort N. Cet effort supplé- 
mentaire peut être équilibré partiellement par une sur- 
tension des aciers, mais cette surtension est faible; il est 
surtout équilibré par la précontrainte de deux bandes 
latérales, AA, A, A’,, BB’ B,B',; en d'autres termes, 
la dalle prélevée elle-même sur sa propre précontrainte 


4 
Ay Ay 


en bordure des bielles, ce qu’il faut pour résister a la 
poussée créée. 

Cela expliquerait pourquoi on trouve sur les lignes 
d’appui des zones alternativement en compression et 
en traction, (à partir de l’état de précontrainte initiale), 
les zones latérales en traction sont les zones des jauges 5-8 
et 7-11; la zone centrale en compression est la zone AB 
ou CD. Il faudrait trouver, si on admet que la dalle 
préléve sur sa propre précontrainte de quoi résister a N, 
égalité des efforts positifs et négatifs. Mais comme on Pa 
dit plus haut il faudrait pour le vérifier, des jauges s’éten- 


I 
B, Bj N 


(a) Dalle de rive. 


—> Bielles de compression 
issues de la charge 
(deuxieme phase) 

----- (en pointillé le tirant 

A’ B' A; By constitué 
par la précontrainte 
transversale.) 


(b) Dalle centrale. 


H compression issues de la charge. 


Fic. 34. — Deuxieme phase. Bielles de 


Serie : Beton precontraint (22). 


dant sur des longueurs plus grandes. D’autre part, les 
bielles élémentaires constituant le fuseau a b a’ b' n’ont 
pas une inclinaison uniforme, le système constitué par 
les deux bielles centrales cd c' d' atteint le premier les 
inclinaisons limites; il se produit alors la fissuration 
observée á la fin de la premiere phase. L’effort normal 
continuant à croître ne peut plus passer par cd cd, 
mais peut passer à côté en ce c'e! et df d'f! jusqu’à ce 
que ces bielles aient atteint á leur tour leur position 
limite et ainsi de suite, ce qui explique l’extension laté- 
rale de la fissure, sans augmentation de son épaisseur. 
On aurait a la fin de ce fonctionnement une surface de 
pression á deux pentes avec des efforts issus du centre. 


Le fonctionnement ainsi décrit parait indubitable. 


Le premier systeme porteur (flexion sans disconti- 
nuite de la bande chargée) étant arrivé A sa limite de 
resistance, un deuxième systeme porteur (bielles paral- 
léles à la portée) prend à son compte les augmentations 
de charge; la portance totale est la somme des portances 
des deux systèmes, car le deuxième système, en inter- 
venant, maintient le premier dans son état limite, c’est- 
à-dire maintient les moments de flexion à la valeur 
maximum qu’ils étaient susceptibles d’atteindre. 


Mais d’autres systèmes porteurs sont encore possibles, 
et le fonctionnement d’un troisième système s’amorce 
à la fin de la deuxième phase. L'interprétation est toute- 
fois plus aléatoire. 


Le troisième système porteur, dont le rôle deviendra 
prédominant dans la troisième phase, se manifeste par 
l'envoi de bielles de compression dans le sens du grand 
axe. Les efforts transportés par ces bielles sont des 
compressions du côté continu (c’est-à-dire vers la dalle 
adjacente) et des tractions du côté libre (compressions 
aux jauges 4-35, tractions aux jauges 3-13). 


On peut faire l'hypothèse que, du rectangle chargé, 
partiraient des bielles de compression vers les angles 
des dalles adjacentes. 


1° Pour une dalle de rive telle que la dalle I, les bielles 
iraient aux angles : 


de la dalle I elle-même (bielles OE OF OG OH) 
de la dalle VI adjacente au petit cóté (bielles OI — OJ) 
de la dalle IJ adjacente au grand côté (bielles —OK —OL). 


La précontrainte longitudinale (cäbles des poutres 
longitudinales) servirait de tirant á ces bielles. 


Du côté libre, les bielles OG et OH laisseraient entre 
elles un angle dans lequel se trouve la jauge 13 et il 
est assez normal de trouver des tractions á cette jauge, 
puisqu'aucune compression issue du centre n’y passe 
alors que le rectangle EFGH doit s'allonger dans les 
deux directions de ses cótés, par suite des poussées qui 
s'exercent á ses angles. 


2° Pour une dalle centrale telle que II (fig. 34b) il se 
créerait suivant le petit axe les mémes bielles OAB, 
OA,B, mettant en jeu le tirant A’B’ A',B', constitué 
par la précontrainte transversale dans les mémes condi- 
tions que pour les dalles de rive; et d'autre part les 
bielles aboutissant aux angles de la dalle II elle-méme 
et des dalles adjacentes I, III et V, avec tirants consti- 
tués par la précontrainte longitudinale, c’est-à-dire par 
les poutres. On s’expliquerait ainsi les compressions 
dans la jauge 10 des dalles I et III qu’on reléve sur les 
tableaux. Mais l'hypothése n'expliquerait pas les trac- 
tions dans les jauges 2 de ces mémes dalles. 


Bien entendu, les bielles de compression qui tra- 
versent une poutre bordure ne sont rectilignes qu'en 
plan. Une bielle telle que OF dans la figure 34 (b) peut 
subir dans le plan vertical qui la projette une cassure a 


son intersection avec EG, parce que cette poutre EG 
peut exercer un effort vertical, sa résistance á la flexion 
étant mise A contribution; de méme, la bielle OAB se 
prolonge en AB A’B’ dans la dalle I, mais avec cassure 
au passage de EG, etc... 


Nous avons représenté sur la figure 34 les équilibres 
supposés en plan. 


PHASE III — DE 8 000 à 16 000 kg. 


Nous n'avons, pour cette phase, que les mesures sur 
la dalle II (Les mesures sur la dalle IV ne sont malheu- 
reusement pas utilisables n'ayant pas été faites par 
paires, sauf les quelques mesures sur des dalles adja- 
centes déja indiquées). 


Les graphiques de variations des « moments » et 
« efforts normaux » font l’objet des figures 35 et 36. Il 
faut noter toutefois que les allongements ou raccour- 
cissements ayant dépassé les limites élastiques (sauf 
en 12, 35 et 36), les valeurs de M et N ne doivent étre 
considérées que comme des indications. Les valeurs 
réelles sont inférieures à celles calculées et cela d’autant 
plus que la limite a été dépassée davantage. 


La figure 37 représente les variations des moments 
et efforts normaux sur les dalles I et III, aux points 2 
et 10, pendant le chargement de la dalle II. 


Sous la réserve faite ci-dessus au sujet de la validité 
du calcul de M et N, les graphiques de variations des 
moments montrent une tendance à l’égalisation, en 
valeur absolue, des moments positifs au centre et des 
moments négatifs sur appui. 4 


En utilisant les valeurs des moments en 1 et 6, et 
en 2 et 10 de ces graphiques, on peut faire une épure 
analogue à celles déjà faites (fig. 20) et évaluer le moment 
au centre et les moments d’encastrement. Malgré toutes 
les réserves qu’il y a lieu de faire au sujet d’une telle 
épure, nous en donnons les résultats. Sous la charge 
de 16 000 kg, le moment au centre serait 1 700 kgem /cm 
en tenant compte de l’écrétement du diagramme par 
suite de l’étalement de la charge, et les moments d’encas- 
trement seraient 1 800 kgem /cm sur les lignes d’appui 
(au nu des goussets). Il y aurait donc égalisation approxi- 
mative en valeur absolue si l’on admet que l’abattement 
à faire subir à ces moments calculés, pour tenir compte 
des déformations plastiques, est le même aux jauges 1 
et 2 et aux jauges 6 et 10. 


Sur la figure 38, nous avons tracé le diagramme des 
moments M, le long de la ligne d’appui (ou plus exacte- 
ment le long de la ligne des jauges voisines des appuis) 
et le diagramme des moments M, le long du grand axe 
(centre-jauge 14 — jauge 36). 

On voit la tendance de ces diagrammes vers un apla- 
tissement, c’est-à-dire tendance vers une égalisation du 
moment M, le long de lignes parallèles au grand axe. 
Le diagramme des moments réels serait vraisemblable- 
ment encore plus aplati car les moments 6 et 11 sont 
surévalués à cause des déformations plastiques, tandis 
que pour la jauge 12 la valeur calculée doit être voisine 
de la valeur réelle. 

o 


Méme observation pour les moments positifs, 1 et 2 
surévalués; 14 et 36 plus voisins des valeurs réelles. 

Les efforts normaux deviennent tous des compres- 
sions, sauf en 7, sur lequel on ne peut rien dire, car il y 
a en ce point un trés fort dépassement de la limite en 
traction. 
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Fic. 35. — Moments troisiéme phase (dalle II). Les échelles de N et 
de M sont moitié de celles des graphiques de la deuxiéme phase. 
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Fic. 36. — Efforts normaux troisième phase (dalle II). 
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Fic. 37. Variations des moments et 
efforts normaux aux points 2 et 10 
pendant le chargement de la 
dalle II (troisiéme phase). 


Serie : Beton precontraint (22). 


Set10 


M, le long de la ligne d'appui 


Fic. 38. — Troisième phase. Moments M, le long du grand axe 
et le long de la ligne d'appui. 


et N le long du grand axe pe DEA 
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Se ee > x 
-380k 
: 3 -500kg 
[-=compression) Nie long de la ligne d'appui 
Fic. 39. — Troisieme phase. Efforts normaux le long du grand axe 


et le long de la ligne d'appui. 


Sur la figure 39 (en mettant á part cette jauge 7) on a représenté le diagramme 
des efforts normaux le long du grand axe (jauges 1— 2 —14 —36) et le long de 
la ligne d'appui (jauges 6 10 11 12). Ces deux diagrammes paraissent 
presque identiques. 


Cela signifie probablement que par rapport á la figure 34, la bielle OAB A,B,, 
s'élargit et que la divergence des bielles telles que OA, et OB, s’attenue, la largeur 
de la bielle augmentant plus vite au centre O que sur les bords. Cet étalement des 
compressions proviendrait de l'épuisement progressif de la résistance à la compression 
des zones centrales, qui se traduit pour les grands raccourcissements enregistrés par 
les jauges 21et 22. 


Les bielles comprimées gagnant du terrain latéralement englobent peu á peu 
les jauges 3 et 4 puis la jauge 13 qui passe de la traction à la compression. 


Les figures 38 et 39 permettent de supposer que, pour P = 16 000 kg la zone 
occupée parles bielles issues de la charge aboutissant aux lignes d'appui a une lar- 
geur presque uniforme de 1,50 m. La compression maximum serait de 500 kg/cm 
au centre de la zone et s'ajoute á la précontrainte. 


Les excentricités de la compression résulteraient du tableau suivant : 


JAUGES 1 6 2 10 14 36 11 12 
MOMenb o de rta cute 1 050 1 600 1320 1 500 700 600 1 400 570 
A O ies 450 490 580 500 100 220 400 240 
N + precontrainte... 570 610 700 620 220 340 520 360 
Excentricité (cm).... + 1,8 2,6 + 1,9 2,5 | + 3,2 | + 1,8 | — 2,7 | — 1,6 


Les pentes des bielles seraient donc : 

1,8 + 2,6 

pour : 1—6 887% 
3,2 + 1,8 

pour : or + 1,6 


14 — 8 ou 36 — 12 environ 50 = 0,08. 


L’effort vertical équilibré par les bielles serait au milieu d’environ 
(0,115 + 0,125) x 570 = 140 kg/cm. 
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Si on admet que cet effort varie suivant une loi para- 
bolique le long de la zone, on trouverait que les bielles 


5) 
équilibrent y x 140 x 150 cm = 14 000 kg. Il manque- 


rait donc 2 000 kg pour &quilibrer la charge de 16 000 kg. 


Ce calcul peut étre fait autrement. Les moments M, 
en un point du grand axe et en un point correspondant 
de la ligne d'appui étant respectivement M et M’ en 
valeur absolue, d la distance du grand axe á la ligne 
d’appui, N l'effort normal total (comprenant la pré- 
contrainte), sensiblement le méme sur le grand axe et 
sur Pappui d’apres la figure 36, la pente de la bielle 

1 
est SEN et l’effort vertical équilibré par les bielles 
Nix 0d 
Ss M M+M 
= M + N = : i 
INS Nez a par cm. 


L’effort vertical total équilibré par les bielles sur la 
largeur de 1,50 m admise est donc égal a: 


valeur moyenne de (M + M’) 
d 


(le coefficient 2 étant appliqué parce qu'il y a deux bielles 
issues de la ligne de faite du toit de pression en chaque 
point). 

Or : valeur moyenne de (M + M’) x 150 cm = aire 
comprise entre les deux courbes de la figure 35, soit 
360 000 kgem. 


d étant de 50 cm environ, on trouverait pour effort 
vertical équilibré par les bielles : 
2 x 360 000 
50 
précédent. 
Ce calcul est indépendant de la valeur attribuée à N, 


puisque N est au numérateur et au dénominateur dans 
Vexpression : 


ER x 150 cm 


= 14400 kg, à peu près égal au résultat 


MM. 


E A 


Par conséquent, l'évaluation de la portance du toit 
de pression ne change pas, méme si on suppose que, 
comme il est probable, la précontrainte est supérieure 
a la valeur initiale de 120 kg/cm, par suite de la fissura- 
tion importante survenue. 


Mais il est vraisemblable que la valeur de 14 000 kg 
trouvée est trop forte, parce que les moments sont suréva- 
lués. 


Il manque donc au moins 2.000 kg et probablement 
davantage. La difference représenterait la part qu'équi- 
librent les bielles envoyées aux angles (*) des dalles, et qui 
ont pour tirants les entretoises et les poutres longi- 
tudinales, c’est-a-dire la précontrainte longitudinale et 
celle des entretoises. 


Il est probable que cette part augmente fortement au 
cours de la troisieme phase, et que c'est la raison pour 
laquelle les compressions en 11 et 12, qui se trouveraient 
sur le trajet d'une de ces bielles, augmentent rapidement, 
ainsi que la compression en 35. 


Il est fort probable d’autre part que les compressions 
ne se dirigent pas uniquement vers les angles des dalles 
mais s’etalent progressivement sur toute. la largeur 
telle que EK de la bordure commune aux dalles II 
et V, prenant cette bordure comme butée. 


(3). En fait probablement une partie de l’effort porté par ces bielles est 
comprise dans l’effort de 14 000 kg indique. 


AA A A AAA ee eS — 


Il est probable également que ces bielles ne restent 
pas rectilignes entre la charge et cette bordure; elles ne 
sont rectilignes qu'en plan, mais se courbent dans le 
plan vertical en prenant appui sur les bandes transver- 
sales qu'elles mettent en flexion vers le bas dans la limite 
de leurs disponibilités, une partie de la résistance de ces 
bandes étant déjà employée dans le toit de pression. Les 
compressions prendraient ainsi Pinclinaison la plus forte 
possible tout autour de la charge et formeraient un 
cône de compression constituant un nouveau systeme 
porteur. 


Ce n’est là qu’une hypothèse, mais on ne s’expliquerait 


- pas autrement la très grande réserve de résistance que 


la dalle possède encore. 


Il paraît donc en résumé se former dans la troisième 
phase : 


1° Un toit de pression de 1,50 m de largeur environ, 
avec faîte suivant le grand axe, dont les deux versants 
se butent sur la dalle de rive (ou sur les poutres de rive 
raidies horizontalement par les porte à faux des dalles, 
constituant des poutres horizontales); ces culées s’équi- 
librent grace à la précontrainte qu’elles redistribuent, 
grâce à leur rigidité. 

20 Un certain nombre de pyramides de pression ayant 
pour sommet commun le rectangle chargé et se butant 
sur les angles des dalles. 


3° Puis, un cône de compression mettant en jeu la 
précontrainte longitudinale et toutes les résistances 
disponibles encore à la flexion (résistance à la flexion 
dans le sens de la portée, des bandes latérales de la dalle; 
résistance à la flexion des entretoises et des poutres 
longitudinales). 


Les tractions équilibrant les poussées de ces diffé- 
rents systèmes porteurs amènent l’extension de la fissu- 
ration, ce qui explique la forme et l’évolution des fissures 
de la figure 6. La fissure be est due aux poussées du toit 
de pression, sa longueur est, à 16 000 kg, de 1,10 m 
environ ce qui correspondrait à peu près à la largeur 
évaluée à 1,50 m pour ce toit, si on tient compte de ce 
que les poussées s'affaiblissent aux extrémités de cette 
largeur. 


Sur le dessus de la dalle les fissures à l’encastrement, 
parallèle à la ligne d’appui, ont une longueur de 90 cm 
du côté jauge 26, 85 cm du côté jauge 30 (et une longueur 
de 1 m sur la dalle IV). 

Les fissures ad et cf (dalle II) seraient dues aux trac- 
tions circonférentielles conséquences des poussées du 
cône de compression et des pyramides. 


PHASE IV — DE 16 000 kg A LA RUPTURE 


La charge de 16 000 kg que nous avons fixée comme 
fin de la troisieme phase n'est pas en réalité une fron- 
tiere; c'était la limite de puissance de nos dispositifs 
d’essai. 

On n’entre donc pas dans la période de prérupture, 
c'est-à-dire dans la période dangereuse, à 16 t et il était 
evident d’apres ce qui precede, qu’on était encore loin 
d'avoir épuisé la resistance de tous les systémes porteurs. 
L’ecart d'ailleurs entre cette frontiére arbitraire et la 
charge de rupture (27 t pour la dalle II, 22 t pour la 
dalle V) a confirmé cette impression. 


Nous n’avons pas de mesures entre 16 t et la rupture 
et nous ne pouvons utiliser que les observations des 
déformations et.les observations visuelles. 


On avait pris deux repères, l’un A sur le dessus de la 
dalle, dont on mesurait la distance verticale A un point 
fixe, Pautre B sur le fil, dont on mesurait la distance 
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Serie : Beton precontraint (22). 


aux 2 IPN de 240 inferieurs (voir figure 9). Les mesures 
des déplacements de B n’ont rien révélé d’anormal et 
sont ici sans intérét. 


Les mesures de la distance A donnent approximati- 
vement la fleche prise par le centre de la dalle. 
Rupture de la dalle V. 


La figure 40 indique le schéma des fissures relevées 
sur la face inférieure, avec indication de la charge où 
elles sont apparues. 


Ligne limitant — 
le béton rompu 

sur la face a 
inférieure ,“; 


Ellipse limitant les extremites des fissures 
(ligne fictive) 


DARA E VI 


“A avant rupture 


La dalle prenait, sur la surface supérieure la forme 
d'une cuvette limitée par une courbe á allure circulaire, 
d’environ 60 cm de diamétre (fig. 41). Deux fissures aux. 
encastrements; sur la face supérieure, sur 1,20 m de 
longueur environ. 


A la rupture, le bord de la cuvette s’est fissuré sur 
toute sa périphérie; fissuration également sur le tour 
du fond de la cuvette, chute d’un ménisque de béton au 
centre, puis décollement, a la partie inférieure d'un 
volume limité sur la face inférieure par une base sen- 
siblement rectangulaire, limitée A peu pres par les nus 


tombe 


Fic. 40. — Rupture de la dalle V. Direction des fissures. 


On a tracé sur cette figure les directions des bielles 
aboutissant aux angles de la dalle V chargée et des 
dalles adjacentes (noter que la charge n’était pas tout 
à fait au centre) décalage en x : -1,5 cm; décalage en y : 0). 


-Dans l’ensemble les fissures suivent ces directions, 
mais ce peut étre une coincidence : les fissures sont radia- 
les par suite des tractions circonferentielles dues aux 
poussées du cöne de compression, qui devient le systeme 
porteur prédominant. 


Les extrémités des fissures dessinent presque exac- 
tement une ellipse, dont les axes ont pour longueurs 
1,90 m et 0,80 m; 


Les flèches en A ont été les suivantes : 


(les deux valeurs sont celles correspondant a deux 
mesures successives). 


7 22 
RTE 3,8 7,7 11,5 11,4 17,7 20 
7 5 727/729 728/730 731/731 Rupture 
ER a pr El je Bee 10/12 11/13 14/14 
eche (MM)...... 
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des goussets, d’une part et par deux paralléles au 
petit cóté A + 70 cm du centre; une large fissure suit ce 
pourtour. On peut admettre que le volume qui se 
décolle est une pyramide á base rectangulaire de 
1 m x 1,40m dans le plan inférieur et à base circulaire 
sur la face supérieure. 


La figure 41 représente la dalle au moment de la 
rupture en coupe par les deux axes. On y a fait figurer 
les trajets probables des compressions; il n’y a pas de 
difficulté pour celles paralléles au petit axe. Pour celles 
paralléles au grand axe on est obligé de leur supposer 
une courbure, qui les amènerait à l'horizontale à + 0,70m 
du centre de la charge. 


A noter que la rupture de la dalle s’est produite tres 
brusquement apres quinze secondes de chargement pen- 
dant lesquelles la pression s’était maintenue constante 
au lieu de descendre comme c’est le fait général dans les 
essais de poutres. 


Rupture dalle II. 
Les flèches mesurées comme pour la dalle V ont été : 


Le centre de pression à la rupture monterait donc au 
milieu à 5 mm environ au-dessous de la face supérieure 
et descendrait aux encastrements à 5 mm au-dessus de 
la face inférieure. La flèche du toit de pression serait 
donc d'environ 8 — 1 = 7 cm. La distance horizontale 
entre la charge (supposée répartie sur une largeur de 
Pordre de 25 cm) et l’encastrement (nu du gousset) est 
d’environ 54,5 — 12,5 = 42 cm; la pente du toit serait 
donc de l’ordre de 1/6 et la force portante du toit serait 
A INTER : — 16,7 t environ. 


Il manque pour arriver à la charge de rupture observée 
5,3 t pour la dalle V, 10,3 t pour la dalle II. 


Ce complément de résistance est vraisemblablement 
celui qui correspond á la portance du cóne de compres- 
sion, et par conséquent a la précontrainte longitudinale. 
La difference de resistance entre les dalles V et II peut 
être rapprochée du fait que l’inclinaison des faces du 
volume de rupture est plus faible pour V (pente 1/10) 
que pour II (pente 1/7). 


Rupture 


P (t) 3,6 7,3 10,3 14 17,5 
Fleche (mm).. 0 2 4 i 9 


Les photographies montrent qu'il y a eu décollement 
d’un volume grossièrement tronconique : base supérieure 
de l’ordre de 20 cm de diamètre; base inférieure de forme 
allongée dans le sens du grand côté et de 1,20 m de lar- 
geur dans ce sens. 


Rupture brutale sans écrasement prématuré de béton. 


* 
* * 


D’apres les observations faites á la troisieme phase, 
il semble que toute la précontrainte transversale de la 
dalle soit utilisée comme tirant; le toit de pression dont 
le faite est sur le grand axe n’a en effet qu’une largeur de 
1,40 m (dalle V) ou 1,20 m (dalle II), mais il se bute sur les 
dalles de rive qui luiservent de culée et mettent toute la 
précontrainte transversale en jeu. 


Au moment de la rupture, cette précontrainte peut 
atteindre pour une résistance de l’acier à la rupture de 
140 kg /cm?, une valeur de 2 800 kg par fil, soit 5 600 kg 
tous les 33 cm, soit 16 800 kg /m. 


Pour les 3 m de dalle, précontrainte transversale au 
moment de la rupture : 50 t environ. 


Pour résister à cet effort, avec un béton présentant 
une resistance de 500 kg /cm? il faut que la section de la 
bielle soit environ de 100 cm? soit 120 cm x 0,8 cm. 


Si on admet que la précontrainte longitudinale a gardé 
approximativement sa valeur initiale, car cette précon- 
trainte est exercée par les cábles des poutres longi- 
tudinales, ou aucune fissure n'est apparue, elle est de 
23 kg /cm?, soit un effort de 18 t par mètre de dalle. 


Il faudrait admettre pour trouver un supplément 
de 5,3 t de résistance que la précontrainte longitudinale 
intervienne sur une longueur telle que : 

DES a —=<5,3.t, soit 1 =:1;50 11m environ. 

Avec une pente du cône de pression de l’ordre de 1/7, 
il faudrait pour trouver un supplément de résistance 
de 10,3 t : 


2 x 1x 18 x 3 = 10,3 t, soit J 4 m. 

Ces longueurs semblent trop élevées, et il est probable 
que les pentes des compressions sont plus fortes au 
voisinage de la charge, par suite de la courbure des 
génératrices. Sur la figure 41, il paraît vraisemblable 
d'admettre des pentes de l’ordre du 1/5 ce qui, pour 
la dalle II ramenerait la 1,40 m. 


Il n’y a pas lieu d'insister sur ces hypothèses, car 
elles ne sont relatives qu’à une phase qui ne nous inté- 
resse plus que médiocrement, les phases d'utilisation 
normales étant dépassées et les résultats des essais de 
rupture montrant que la sécurité est surabondante. 


QUATRIÈME PARTIE 
Résumé des interprétations 


I. — Première phase. 


a) On peut considérer que les phénomènes sont élas- 
tiques au début du chargement; les moments sont 
proportionnels aux charges et peuvent être évalués par 
les règles usuelles. 


Ces règles reviennent à calculer les moments M,, 
et M,, au centre dans l’hypothèse où la dalle serait 
articulée sur son pourtour et à appliquer à ces moments 
un certain coefficient de réduction K pour tenir compte 
‚des encastrements ou de la continuité. 


Les essais semblent montrer que le coefficient K = 0,8 
généralement adopté est satisfaisant. Le moment d’encas- 
trement est loin d’être nul du côté libre, ce qui montre 
que la résistance à la torsion de la poutre bordure du 
côté libre ne peut être négligée. 


Les mêmes coefficients paraissent applicables aux 
moments dans le sens x et dans le sens y. 


. Les lois de variation des moments M, et M, en fonc- 
tion de x et de y paraissent coïncider avec les lois élasti- 
ques. 
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Mais il est essentiel de noter que, contrairement aux 
normes généralement imposées, il n'est pas possible de 
faire abstraction de la resistance A la traction. Celle-ci 
est entierement utilisée. La dispersion dans cette résis- 
tance a été faible et les charges de fissuration ont varié 
de 4 100 kg à 4 800 kg, soit un écart de + 8 % par rap- 
port á la moyenne. 


Cette fissuration ne s'est d’ailleurs pas produite a la 
fin du fonctionnement élastique, mais apres apparition 
de phenomenes A allure plastique au centre, dont nous 
parlerons ci-apres. 


La fin du fonctionnement élastique se situe aux envi- 
rons de 3500 kg. Le moment M maximum positif au 
centre pendant ce fonctionnement est environ 0,18 P soit, 
pour P = 3 500, un moment de 650 kgm /m. La contrainte 
en résultant est de 59 kg/cm?. La précontrainte est de 
14 kg/cm?. La contrainte nette (compte tenu de la pré- 
contrainte) en traction est done de 45 kg /cm?, de l’ordre 
de grandeur (quoique de 10 % plus élevée) que la résis- 


tance sur prisme calculée par la formule Di’ 

b) Au dela de 3500 kg, des phénomènes à allure 
plastique apparaissent. Ils sont vraisemblablement la 
conséquence d'une microfissuration au centre, mais cette 
microfissuration reste totalement invisible malgré une 
tres rapide croissance des allongements enregistrés par 
les jauges zero. Ils se manifestent en général par une 
légére augmentation des moments d'encastrement dus 
vraisemblablement à ce que la bande de dalle suivant le 
petit axe ne pouvant plus supporter une augmentation 
importante de charge par flexion entre les appuis, tend 
á travailler comme deux consoles encastrées séparées par 
cette zone plastique. 


Ils se manifestent en outre des cette phase par la nais- 
sance d’efforts normaux qui se créent en plus de la pré- 
contrainte. Cette création d’efforts normaux ne peut étre 
imputée á une. surtension des aciers, car les ordres de 
grandeur de ces efforts dépassent de beaucoup ceux 
qu'une telle surtension pourrait faire naítre. 


Ces efforts ne paraissent pouvoir provenir que d'une 
redistribution de la précontrainte, la dalle prélevant sur 
elle-méme la précontrainte non utilisee pour l’envoyer 
dans les zones menacées. 


La naissance de ces efforts normaux parait liée a 
Vapparition de la rotule centrale, conséquence de la micro- 
fissuration, cette rotule étant plus haute que les axes de 
rotation sur appuis. D’ot formation de bielles de compres- 
sion qui s'équilibrent sur les rives avec la précontrainte 
transversale prélevée sur des bandes voisines (ainsi mises 
en traction) et aux angles avec la précontrainte longi- 
tudinale. 


Ce fonctionnement n'est qu'amorcé dans la premiére 
phase; la fissuration survient vers 4 100 kg (au minimum) 
soit pour une charge de 30% supérieure á celle qui marque 
la fin de la période élastique. 


Comme on l’a dit ci-dessus, la dispersion dans la résis- 
tance à la traction est faible et ce phénomène parait cons- 
tituer encore une difference fondamentale entre une pou- 
tre et une dalle. 


Dans une poutre, la fissure se produit des qu'il y a rup- 
ture de contact, par traction, entre deux éléments conti- 
gus et cette fissure ne peut s'étendre qu'en progressant 
vers la ligne neutre, donc en s’ouvrant progressivement. 

Dans une dalle, il peut y avoir rupture de contact, a 
‘une échelle microscopique, entre deux éléments contigus, 
sans qu'il y ait à proprement parler fissuration, car le 
contact reste partout ailleurs, ce qui empéche toute 
ouverture. 


‚La résistance à la traction est donc dans la dalle la 
résistance moyenne, tandis que dans la poutre, c’est la 
résistance minimum. 


En outre, la fissuration dans la dalle, lorsqu'elle est 
apparue peut s'étendre longitudinalement et non en hau- 
teur, ni en épaisseur, et c’est effectivement ce qui s’est 
produit comme on le verra dans la deuxième phase. 


En conséquence, il n’y aurait aucune contradiction à 
admettre des limites très différentes pour la traction, pour 
les poutres et pour les dalles. 


2. — Deuxième phase. 


Dans cette deuxième phase, la fissure s’étend suivant le 
grand axe, sans augmentation d'épaisseur : elle reste 
absolument invisible à l’œil nu. 


Cette deuxième phase est caractérisée par : 


a) La tendance à l’uniformisation des moments M, 
sur le grand axe, sur une longueur de l’ordre de la por- 
tée. 

b) La tendance à l’égalisation en valeur absolue des 


moments positifs sur le grand axe et des moments néga- 
tifs à l’encastrement. 


c) La création (amorcée en première phase) d’efforts 
normaux en plus de la précontrainte, prélevés sur les bandes 
voisines. Ces efforts normaux sont envoyés suivant le 
petit axe en deux bielles de compression issues de la charge 
et plongeant vers les lignes d’appui. Ces deux bielles de 
compression forment un toit de pression avec faîtière dis- 
posée suivant le grand axe. 


La fissure capillaire observée à l’aplomb de cette fai- 
tiere est l’effet de l'extension du tirant de ce toit de pres- 
sion. 


Ce tirant est constitué par la précontrainte transver- 
sale sur la largeur propre des bielles de compression d’une 
part, et sur une largeur supplémentaire, suffisante pour 
fournir le supplément correspondant à l'effort normal 
créé d’autre part. En conséquence, les bielles de com- 
pression sont encadrées par deux bandes latérales en 


traction (par rapport à leur état initial). 


Le mécanisme par lequel la précontrainte se trouve 
ainsi transférée des zones où elle est inutile aux zones 
dangereuses, paraît consister en ce que les deux versants 
du toit de compression se butent sur les dalles adjacentes 
ou sur les poutres de rive qui servent de culée; ce sont 
ces culées qui tirent sur les ancrages de précontrainte 
transversale et mettent en jeu, grâce à leur raideur, l’ef- 
fort de précontrainte suffisant pour résister à la poussée 
du toit. 

Ce toit de compression ne constitue qu’un des systèmes 
porteurs. D’autres systèmes porteurs apparaissent, sous 
forme de bielles de compression envoyées de la charge 
vers les angles de la dalle chargée elle-même et de la dalle 
adjacente. Ces bielles prennent appui sur la précontrainte 
longitudinale. 


Le fonctionnement de ces nouveaux systèmes porteurs 
ne fait que s’amorcer à la deuxième phase. 


Le tracé en plan des bielles suivant l'hypothèse — la- 
quelle s’accorde avec les lectures de jauge — est repré- 
senté sur la figure 43. 


Ces bielles ne sont rectilignes qu’en plan. Dans le plan 
vertical qui les contient, elles peuvent présenter des 
courbures ou des cassures, en mettant en jeu les résis- 
tances A la flexion et à la torsion des éléments qu’elles 
traversent (poutres ou méme dalle, dont elles peuvent 
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utiliser, pour se courber et ainsi augmenter leur effica- 
cité, la résistance á la flexion verticale lorsque celle-ci 
est disponible). 


Cette deuxième phase s'étend jusqu'à une charge 
d’environ 8 000 kg, donc de l’ordre de grandeur du double 
de la charge A laquelle est apparue la premiere fissuration. 


Tant que ce stade d'extension longitudinale de la fis- 
sure n’est pas terminé, la charge ne produit aucun autre 
effet. A la fin de ce stade, la fissure reste invisible a l’oeil 
nu. 


Pratiquement, sans les jauges électriques et sans les 
appareils d'observation puissants utilisés, la dalle, sous 
cette charge de 8 t, aurait été considérée comme non 
fissurée. 


3. — Troisieme phase. 


Le toit de pression s'étend suivant le grand axe; on 
arrive A l’égalisation à peu pres complete des valeurs 
absolues des moments positifs et negatifs M,. 


Les systömes porteurs constitués par les bielles abou- 
tissant aux angles résistent á une part de plus en plus 
grande des accroissements d’efforts. 


Ces bielles s'étalent en largeur peu a peu et finissent 
par former un cöne de compression sans discontinuite 
tout autour de la charge. 


Cette troisième phase se termine aux environs | de 
16 000 kg. La fissuration est maintenant visible à Poeil 
nu. 


4, — Quatrième phase. — Rupture. 


Elle a été décrite dans la deuxiéme partie. Le menisque 
est peut-étre limité par les bielles de compression, les- 
quelles enveloppent à la fin un cône, dont la pente varie 
entre 1/6 et 1/10. Les pentes sont plus fortes que celles 
des bielles rectilignes aboutissant aux angles, ce qui est 
peut-étre dü A ce que, dans leur plan vertical, les trajets 
des compressions se courbent comme on Pa dit plus haut, 
en utilisant la résistance a la flexion de la dalle. 


NOTE COMPLEMENTAIRE 


1° Nous donnons ci-aprés quelques justifications concer- 
nant les formules élastiques que nous avons citées dans le 
mémoire. 


Elles concernent surtout le moment m,, c’est-à-dire 
le moment par unité de longueur s’exerçant sur des 
facettes parallèles aux appuis. Etant donné le rapport 
entre les longueurs des côtés (2, 4 si on prend pour lon- 
gueurs des côtés les entraxes des poutres; 2, 7 si on prend 
des longueurs nettes entre nus de goussets) les moments 
m, au centre sont à peu près les mêmes que dans une dalle 
infiniment longue. 


Nous avons utilisé les formules ou abaques de Pigeaud, 
Westergaard, Timoshenko, Johansen, Pucher et le bulle- 
tin n° 97 de l’Université d’Illinois. La concordance entre 
toutes ces formules est satisfaisante. 


Nous avons supposé nul le coefficient de Poisson. 


En ce qui concerne les lois de m, le long du grand axe, 
on peut les déduire de la remarquable étude de l’Univer- 
sité d’Illinois, ou des abaques de Pucher. 


Ce sont ces derniers que nous avons utilisés pour les 
comparaisons. Ils permettent de déterminer ces lois de 
variation de m, pour différentes conditions d’appui. 


Dans une dalle infiniment longue en effet rien ne dis- 
tingue une bande parallèle à la portée d’une autre bande. 
Le moment m, créé au centre par une charge placée à la 
distance y est égal au moment créé au point d’abscisse y 
du grand axe ou par une charge placée sur la bande cen- 
traleyi= 0: 


On obtient le moment au centre pour une position 
excentrée y de la charge en placant le centre de la charge 
en y. Lemoment au centre ainsi obtenu est égal au moment 
créé en y, sur le grand axe, par la charge placée au 
centre. 


On obtient donc la loi de m, sur le grand axe en faisant 
varier y, c’est-à-dire en déplaçant la charge par transla- 


tion paralléle aux cótés et en calculant par les abaques ou 
tableaux le moment au centre pour chaque position y. 


On obtient de la méme facon la loi du moment m, le 
long des appuis. 


Si on appelle K P le moment créé au centre par une 
charge P placée en xy, les abaques sont la représentation 
cotée de la surface d'influence K = F (2, y). Pour une 
charge répartie avec une intensité p sur une certaine 
surface de charge S, le moment est égal à : 


[ Kp dx dy. 
vs 


Il faut donc, pour effectuer les calculs matériels, décom- 
poser la surface de charge en rectangles Ax x Ay suffi- 
samment petits, lire ou interpoler la valeur de K au 
centre de chaque rectangle et additionner les résultats. 


Nous montrerons dans une étude ultérieure que ces 
calculs peuvent étre abrégés a l’aide de travaux prépara- 
toires faits une fois pour toutes, mais pour ce qui nous 


intéresse actuellement les résultats de ces calculs suffi- 
sent. : 


Nous avons tracé les diagrammes des moments m, sur 
le grand axe et sur les bords pour deux cas de charge : 


1° Charge sur un carré de cóté égal A 0,2 portée; 
2° Charge longue : 0,2 portée/1,2 portée 


et dans les trois conditions d’appui suivantes : arti- 
culation sur les deux bords; articulation sur un bord, 


encastrement sur l’autre; encastrement sur les deux 
bords. 


Nous avons dans notre mémoire comparé les résultats 
des essais avec ceux qu’on aurait eus, dans la periode 
élastique, dans le cas de demi encastrement, en appelant 
etat de demi-encastrement la moyenne entre les états 
correspondant a Particulation sur les deux bords et A 
Pencastrement sur les deux bords. 
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_ Si on considère une série indéfinie de dalles, de portées 
égales, dont les poutres de bord n'auraient aucune résis- 
tance A la torsion, et soumises de deux en deux á des char- 
ges centrées identiques, l’état des dalles chargées est un 
état de demi-encastrement (1). 


On pouvait penser a priori que la dalle II, chargée 
seule et en son centre, devait être dans un état assez 
voisin du demi-encastrement, ce qui nous a amené à faire 
les comparaisons sus visées. L'expérience justifie en gros 
cette hypothèse sur les conditions d'appui. 


Les diagrammes des moments m, le long du grand axe 
et le long des appuis ont été ainsi tracés. Si on les compare 
avec ceux correspondant à l’articulation sur les deux 
bords, on constate que le coefficient de réduction des 
moments au centre est de 0,83 pour la charge carrée de 
côté égal à 0,2 portée et que la valeur absolue du moment 
sur appui est égal à 0,36 fois le moment qu’on aurait eu 
au centre dans la dalle articulée. Les règles habituelles 
apparaissent ainsi raisonnables tant qu’on reste dans la 
phase élastique, ainsi que nous l’avons dit dans notre 
mémoire. 


2° Mais l'expérience montre que l’on va au-delà de la 
phase élastique sans observer de fissuration; dépasse- 
ment indubitable de la limite élastique d’après l’examen 
des diagrammes des jauges 0, absence de fissuration visi- 
ble également constatée d’une façon indubitable par nous- 
mêmes et les personnalités qui ont assisté aux essais. 


Y a-t-il microfissuration? C’est possible et même pro- 
bable. Cela ne nous paraît pas modifier les conséquences 
pratiques. Au point de vue du constructeur, cette dalle 
n’est pas fissurée. 


Quelle que soit la nature des phénomènes qui se pro- 
duisent par suite de cette microfissuration, il y a adapta- 
tion, et la résistance pratique de la dalle est augmentée 


(:) Si en effet on suppose d’abord que les dalles chargées sont arti- 
culées, le moment en un point quelconque serait m, et la rotation sur 
les bords serait w (m, étant fonction de x et y et w fonction de y). Pour 
passer à l’état d’encastrement parfait il faudrait exercer sur les bords 
un moment m’ (moment d’encastrement parfait) tel que sous m’ agis- 
sant seul, la rotation sur les bords soit — o. Si on considère la série 
indéfinie de dalles et si toutes les dalles étaient chargées, on aurait 
par symetrie l’encastrement parfait sur toutes ces dalles, et par consé- 
quent les moments sur les bords seraient m’. Si on ne charge qu’une 


0 


m E 3 
dalle sur deux, le moment sur les bords ne sera que 3 puisque rien ne 


distingue les dalles paires et les dalles impaires et le moment en un 
mM, — m 
point quelconque sera m + eo 


arm + m 
est — = le moment est done bien re 


m 
puisque la rotation créée par > 


de 30% dans les conditions de charge de'l’essai et dans les 
conditions de précontrainte de continuité et d'appui 
réalisées. 

_On doit noter d’autre part, que la résistance à la trac- 
tion a été complètement et régulièrement épuisée. 


‚En négligeant la résistance à la traction et l’adapta- 
tion, on obtiendrait des charges limites, dites d’utilisa- 
tion, sans aucun rapport avec la réalité. 


3° Les règlements français n’admettent pas, pour le 
béton précontraint, que l’on tienne compte de la résis- 
tance à la traction. Toutefois, on fait une dérogation aux 
règles habituelles quand il s’agit de dalles puisqu'on admet 
la possibilité d’une fissure montant jusqu’au nu du câble. 
Cela équivaut à accorder une résistance à la traction 
puisqu'on tolére que le centre de pression sorte du noyau 
central. Mais la limite de traction ainsi admise est très 
faible pour des dalles minces munies de gros câbles; pour 
une dalle de 16 cm précontrainte à 15 kg /cm?, munie de 
câbles de 4 cm de diamètre, la dérogation indiquée 
équivaut à admettre une résistance à la traction de 
11 kg /cm?. 


Il semblerait désirable de tolérer des limites plus fortes 
en traction. 


En acceptant que la fissure peut monter jusqu’au cen- 
tre de la dalle (et non plus au nu du cáble) on améliore- 
rait un peu cette limite; la dérogation reviendrait alors 
à admettre une résistance à la traction égale à la précon- 
trainte et une excentricité du centre de pression égale à 
h/3, h étant l’épaisseur de la dalle. 


Pour tenir compte de l’adaptation, il semble possible 
d’admettre que le moment sur appui, lorsqu’il y a Conti- 
nuité, tend à devenir égal en valeur absolue au moment 
au centre; il atteindrait donc également la valeur limite 
telle qu’il se produise une fissure sur appui dont la pro- 
fondeur pourrait atteindre la demi-épaisseur. 


Ce n'est sans doute pas ainsi que les phénoménes se 
passent, mais on obtiendrait ainsi des regles raisonna- 
bles de dimensionnement. 


A partir de la charge pour laquelle les moments au cen- 
tre et sur appui ont atteint les valeurs limites et si les 
fissures sont effectivement apparues, le systeme porteur 
« flexion » cesse de fonctionner, c’est-à-dire ne peut plus 
accepter de charge supplémentaire. Le système porteur 
bielles de compression entre alors progressivement en 
fonctionnement et permet de résister à des accroissements 
de charge importants, sans que les profondeurs des fissu- 
res dépassent la limite tolérée. 
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DISCUSSION 


M. Brice. — Au sujet de la plasticité en traction que vous avez 
évoquée comme cause possible de la création de poussées, (*) j'ai 
fait récemment des essais de torsion de tubes. Je n'ai pas constaté 
de plasticité appréciable en traction. S'il y en avait une, elle était 
tres faible. 


M. Guyon. — Combien atteint-elle en pourcentage, c’est-à-dire 
quel est le rapport de l'allongement de rupture à l’allongement 
élastique? 


M. Brice. — La courbe s’inflechit un peu par rapport à la droite, 
mais les différences d’allongement ne dépassent pas 10 à 15%. 


M. Guyon. — Je pensais que c'était davantage. Je cherche 
une explication à la naissance de ces efforts de compression. 


M. Brice. — En ce qui concerne ces efforts de compression, je 
crois qu'il intervient 14 un phénomène très général dans les sys- 
tèmes hyperstatiques. Je crois que vous n’avez pas été assez géné- 
reux avec le béton armé en attribuant cette création à la seule pré- 
contrainte; des phénomènes analogues se produisent en béton 
armé, et la résistance à l’effort tranchant dans une poutre en béton 
armé est due à l’apparition de systèmes de forces triangulées. 


M. Guyon. — J’ai voulu surtout insister sur la différence entre 
une poutre et une dalle. Dans une poutre il y a bien naissance de 
bielles de compression, mais également naissance d’un tirant de 
traction. L’effort normal reste constant, l’effort de traction étant 
égal à l'effort de compression. 


Dans une dalle il doit en être de même au total, c’est-à-dire sur 
l’ensemble de la section transversale, mais comme celle-ci est très 
large, il n’y a pas nullité de l’effort normal bande par bande; on a 
des concentrations de la compression dans les zones qui se trouvent 
près de leur limite, aux dépens d’autres zones qui peuvent voir leur 
compression diminuer sans danger. 


M. Brice. — Je suis d’accord en ce qui concerne la flexion, et 
en ce qui concerne l’effort normal de flexion, mais si vous exami- 
nez ce qui se passe dans les essais d’efforts tranchants, il se produit 
un phénomène analogue à celui que vous avez expliqué. On a une 
première fissuration, correspondant à une certaine résistance, 
puis un nouveau système qui a une résistance plus élevée. J’ai 
constaté, dans des essais de torsion de tubes d’une longueur égale 
à leur diamètre, la formation de biellettes inclinées, lesquelles 
après fissuration étaient susceptibles de résister à des accroisse- 
ments d'efforts importants, par suite d'une nouvelle distribution. 
Je crois que c’est le même phénomène. 


M. Guyon. — Je crois en tout cas important de noter la redis- 
tribution de la précontrainte. 
M. Brice. — Il y a effectivement redistribution de la précon- 


trainte, je suis d’accord avec vous; s’il y a un point particulière- 
ment menacé, c’est vers lui que vont se concentrer les efforts. 


M. Guyon. — Effectivement si on fait le schéma des bielles tel 
que je l’ai fait tout à l’heure on peut considérer que ces bielles 
sont issues du point chargé; mais si on fait le schéma en sens 
contraire, on arrive à la notion de bielles qui viennent au secours 
du point menacé, comme s’il s’agissait d’une sorte d’auto-défense. 


M. Brice. — Je suis d'accord avec vous et je dis que c'est lá un 
phénomène très général dans les systèmes hyperstatiques. S'ils sont 
bien constitués, les efforts ont tendance à se concentrer où c’est 
nécessaire. 


M. Guyon. — Et cela d’autant plus que l’hyperstaticité est plus 
grande. C’est pourquoi je pense qu'il n’y a pas contradiction entre 
des essais de dalles où l’on n’a constaté aucune redistribution et 
ceux que j'ai faits. Les conditions au contour, c’est-à-dire le degré 
d’hyperstaticité n’étaient pas les mêmes. On ne peut évidemment 
pas espérer avoir des redistributions entre moment au centre et 
moment d'encastrement s’il n’y a pas de bordure pouvant réaliser 
un encastrement, ni de création d'efforts normaux s’il n’y a pas 
de culées possibles sur les bords. 


(*) Cette hypothèse, formulée dans le mémoire original, a été aban- 
donnée dans la rédaction finale reproduite plus haut (NOTE DE 
M. GUYON). 


M. Brice. — J’ai remarqué dans votre note que vous parliez de 


6 3,0, MAA E 
la résistance á la traction bh? et non pps" J'estime également 
que c'est bien la valeur 6 qu'il faut prendre et non la valeur 3,6. 
Tous les essais que j'ai analysés concernant la résistance à la flexion 
des poutres et la distribution des fissures m'ont conduit á adopter 


la valeur 6. 


J'ai constaté d'autre part, dans les essais à la rupture de vos 
dalles, que les pentes des faces du volume qui se detachent, et qui 
sont de 1/7 ou 1/10, s'accordent avec les essais que j'ai faits. La 
rupture doit se produire dans une direction trés voisine de la nor- 


male á la traction. 


M. Guyon. — Si l’on calcule la traction sur la surface latérale 
de l’espèce de pyramide qui se détache, on trouve une contrainte 
très faible, de l’ordre de 2 kg /cm?. 


M. Brice. — Le phénoméne est un phénoméne de déchirure. 
Au moment oú la rupture se produit, il est probable que la 
contrainte de traction n'est pas répartie. 


Dans les essais que j'ai faits, j'ai trouvé, grosso modo, qu'on 
pouvait avoir des ruptures en traction sous des contraintes de 
l’ordre de 20 kg /em? lorsque la compression atteint, pour fixer les 
idées, un ordre de 200 kg/cm?. A ce moment la, la rupture est 
rigoureusement normale á la contrainte principale de traction. 
Autrement dit il me semble que tous les cercles de Mohr de rup- 
ture soient imbriqués les uns dans les autres et qu'il n’y ait pas 
d’enveloppe. 


M. LE PRESIDENT. — Je voudrais poser une question à M. Brice. 
Qu'est ce qu'il appelle une déformation plastique et une déforma- 
tion élastique? Jamais, jamais un béton ne se déforme autrement 
que plastiquement. 


Si j’ai un bloc de 20 x 20 x 20 et si j’exerce sur lui un effort très 
faible, la déformation n’est pas élastique, parce que, dans le béton, 
il ne peut y avoir d’autres déformations que celles par glissement 
des cailloux les uns sur les autres. Comme tous les phénomènes de 
glissement, ce glissement est soumis à une inégalité, et une inéga- 
lité de ce genre peut être satisfaite au millionième près, et le der- 
nier millionième entraîne le glissement. 


On ne peut jamais parler d’efforts élastiques dans le béton. Ce 
n’est qu’une moyenne, c'est une façon de s'exprimer; c'est une 
moyenne d’un grand nombre de déformations qui ne sont pas élas- 
tiques. Mais alors on arrive à ceci : quand on me dit qu’une défor- 
mation est élastique, ou élastique à 90% et plastique à 10%, je 
dis que cela dépend beaucoup de la nature du béton, du temps 
qu’on a mis à l’élaborer, de l’état hygrométrique. Si je refaisais 
les mêmes mesures en faisant varier, non pas le béton, mais simple- 
ment les facteurs de vitesse et les facteurs hygrométriques, je 
pourrais trouver 20 ou 30% au lieu de 10. 


M. Brice, — J’en suis bien convaincu. Si on va très lentement, 
il se passe tout à fait autre chose que si on va vite. 


Il faut tout de même espérer que le millionième n’est pas stric- 
tement suffisant pour créer les glissements, car on pourrait crain- 
dre pour beaucoup de constructions. 


M. LE PRÉSIDENT. — Pour que ce millionieme, ce millième ou ce 
centième comme vous voudrez, détermine un phénoméne appré- 
ciable, il faut qu'il se produise quand le mouvement est pres á se 
faire. Il n’est pas certain que cela se reproduira. Il y a une chance, 
une possibilité pour un mouvement. 


M. Brice. — Je pense qu’on peut tout de même faire une diffé- 
rence entre le béton non armé et le béton armé. 


M. LE PRÉSIDENT. — Je crois au fond que les déformations du 
béton devraient s'envisager sous l’angle du calcul des probabilités. 
Ce sont des lois dans lesquelles les grands nombres et les hasards 
jouent un rôle, 


M. Guyon. — Oui, mais ne croyez-vous pas que les courbes de 
déformations-contraintes du béton ne sont comparables entre 
elles et régulières que parce que ces lois de grands nombres équiva- 
lent à une élasticité « statistique » et que, fort probablement, il 
en est de même pour tout matériau. C’est une question d’échelle. 
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M. LE PRESIDENT. — Quand on suit les déformations du béton 
sous l’action du temps, on assiste à une série de chutes. Le phéno- 
méne n'est jamais continu. Ce sont des déformations assez brus- 
ques, des sauts successifs; et lorsqu'on fait revenir le phénomène 
en arrière, ce n'est pas du tout le phénomène inverse qui se pro- 
duit, c’est un phénomène qui va vaguement en sens inverse mais 
qui ne revient pas obligatoirement par le même chemin, 


M. Guyon. — J'ai effectivement dans les essais de dalles, puis- 
que c'est de ceux-là qu’il s’agit, constaté de ces phénomènes irré- 
versibles. 

Mais ce que nous cherchons, c’est de tacher d'évaluer les efforts 
dans une construction. C’est entendu, le béton n’est pas élastique. 
Mais ce béton, dans son ensemble, ne peut-il se comporter comme 
s’il était élastique, par le jeu des moyennes ou, plus exactement, 
parce qu’elastique est un terme trop restrictif, ne peut-il se com- 
porter comme s’il constituait un matériau continu? 


Vous avez vules graphiques qu’on obtient pour la distribution 
des moments. Il ne paraît pas absurde de dire que, au début du 
chargement, ces graphiques coïncident avec ceux qu’on obtient 
par les théories de l’élasticité, puis que des adaptations se pro- 
duisent, lesquelles s’expliquent encore, ou pourraient s'expliquer, 
par l'intervention de phénomènes continus. 


M. LE PRÉSIDENT. — Je crois que ce qu’on peut déduire de ce que 
vous venez d’exposer c’est (je crois que tout le monde est d’accord 
sur ce point), que nous calculons nos ouvrages avec une prudence 
excessive, surtout les dalles. Ensuite, qu’en matière de béton pré- 
contraint, plus un ouvrage est hyperstatique, plus les règles de 
calcul devraient être assouplies. 


M. Guyon. — Je suis tout à fait d'accord avec vous. 


M. LAZARD. — J’ai assisté à un stade de l’essai où l’on pouvait 
observer des fissurations. A mon avis il faut hautement féliciter 
les opérateurs, M. Simon (et ses léquipiers) et M. Guyon pour 
l'honnêteté scientifique qu'il met à considérer comme fissurée 
une dalle, qui, en bien d’autres circonstances, serait considérée 
comme non fissurée. Dans un souci louable il a poussé le scrupule 
un peu trop loin et pour ma part je ne distinguerai pas la phase 1 
de la phase 2, en considérant que la première phase a duré jusqu’à 
la charge de 8 t à partir de laquelle il était possible de constater 
à l’œil nu un certain nombre de fissures et la fissure en étoile. Je 
crois que vous avez été trop scrupuleux. 


M. Guyon. — Il y avait des fissures et je tenais à des résultats 
incontestables. 


M. LAzarD. — Cela dépend de la qualité de l'observation. A 
partir de quel moment apparaît une fissure ? C’est pratiquement 
impossible à définir. Pour parler le même langage que d’autres 
expérimentateurs, je dirais que la fissuration de la dalle a com- 
mencé vers 8 tonnes. 


Je voudrais parler un peu maintenant des essais de la tranchée 
couverte de Rouen que tout le monde ici connaît. Je rappellerai 
que ces essais ont également eu lieu en deux stades. La première 
année, nous ne sommes pas arrivés à casser les dalles, et je dois 
dire que nous n’avons rien compris à ce quis était passé, d’après les 
relevés des appareils. Je ne sais pas si M. Duminy a pu en tirer 
quelque chose; mais pour ma part je n’en ai rien tiré. 

L'année suivante, après avoir augmenté la puissance des appa- 
reils, il a été enfin possible de casser les dalles et à ce moment j'ai 
fort bien compris ce qui s'était passé. Partant d'un stade fissuré 
pour aller á la rupture tout se passe comme si dans la dalle se for- 
mait une sorte de coupole comprimée tres aplatie, ou comme si on 
enfoncait un bouchon dans un goulot de bouteille qui aurait ten- 
dance à s'élargir un petit peu. 

Les éléments de la coupole sont de plus en plus comprimés et 
prennent appui sur toutes les culées possibles autour. 


Ainsi, au point de vue de l'interprétation, nous sommes parve- 
nus á des conclusions semblables. Il y a néanmoins une difference 
entre les essais de la tranchée couverte et ceux de M. GUYON; a 
la tranchée couverte nous avions des dalles préfabriquées précon- 
traintes; les joints avaient été matés et soumis a une deuxiéme 
précontrainte par les entretoises; tandis que la dalle de M. GUYON 
est coulée comme un monolithe. Cela a son importance; malgré 
cela, les phénomènes semblent s'interpréter de la même façon. 


chée couverte, j’expliquais ce qui s’est passé dans la 
eue par des bielles ine on allant chercher toutes 
les culées possibles. Je pense que dans tous les essais qu’on peut 
faire sur des dalles ou des systémes porteurs de ce type on trouvera 
des résultats du méme genre qui dépendront des proportions rela- 
tives et surtout des déformabilités, de la dalle et de ses culées. 


Vous Pavez constaté quand vous parlez de la torsion des pou- 
tres de rive. Vous n'avez pas rappelé dans votre exposé oral, mais 
vous le dites dans votre exposé écrit, que les dalles débordaient 
un peu au-delá des poutres. Vous aviez un contreventement hori- 
zontal important qui servait de butée, donc de culée. Je pense 
qu’il faut tenir compte de tout l’ensemble : longeron, poutre ver- 
ticale et bavette horizontale. 


Les essais de la tranchée couverte de Rouen et les vótres posent 
un probleme qui, je crois, a une grosse importance; quel est, dans 
ces essais, le röle de la précontrainte? 


Car on peut penser que les mêmes phénomères se produiront 
dans un systeme porteur non précontraint. A la tranchée cou- 
verte de Rouen, nous avions des dalles assemblées par precon- 
trainte mais déjà préalablement précontraintes. Il est certain que 
cette précontrainte partielle du hourdis retarde la fissuration. 


Dans le deuxiéme stade, celui de vos phases 2, 3 et 4, il me sem- 
ble que (comme vous l’avez dessiné au tableau) les fils transver- 
saux assurant la précontrainte d’ensemble agissent simplement 
comme des tirants entre les culées. Il est probable qu’en renfor- 
cant les tirants entre les culées, on retardera le moment où la dalle 
a tendance à se casser, où le bouchon a tendance à s'enfoncer 
dans le goulot. A la tranchée couverte, la coupure de quelques-uns 
des fils de précontrainte a entraîné une rupture prématurée de la 
dalle. Il doit être possible dans les calculs de tenir compte de cet 
effet de tirant et de le rajouter à l’effet de culée proprement dite. 


Par contre, je crois qu’il y a un phénomène qui est spécifique- 
ment un effet de la précontrainte, c’est l’étoilage de la dalle dont 
vous nous avez entretenu. J’ai eu le temps de me reporter à d’an- 
ciens essais sur des dalles continues ou bien des dalles non précon- 
traintes, simplement en béton armé. En général, les fissures for- 
ment un rectangle qui suit à peu près les bords de la charge et 
orienté selon le grand et le petit axe. Ce n’est que dans une phase 
ultérieure que des nouvelles fissures apparaissent et se dirigent 
vers les angles ou vers les culées, à peu près en étoile. Le phéno- 
mène que vous avez signalé et que nous avions constaté également 
à la tranchée couverte, me paraît un effet spécial à la précon- 
trainte. Ce serait intéressant d’essayer de le confirmer dans d’au- 
tres essais. 


Je voudrais vous poser, maintenant, une question. Vous avez 
fait allusion, dans le domaine élastique, aux formules de Wester- 
gaard et de l’Université d’Illinois. Vous n'avez pas fait allusion aux 
formules de Dantu, qui n’a opéré que dans un domaine purement 
isostatique, en laboratoire. On pourrait peut-être faire la compa- 
raison entre les moments qu'il a obtenus... 


M. DANTU. — Je n’ai pas fait de mesure sur des dalles nervu- 
rées. 
M. Lazarb. — Est-ce qu’on pourrait comparer? Ce pourrait 


étre intéressant. 
M. Guyon. — C’est probable. 


M. LAZARD. — Avez-vous fait les calculs par les formules de 
Johansen dans le stade de rupture. 
M. Guyon. — Non, je n’ai pas essayé. 


M. LAzARD. — Une des théories de Johansen recouvre un peu ce 
que vous avez expliqué. La dalle, le carré, cela ressemble à des 
essais qui ont été faits. 


M. Guyon. — Je ne l’ai pas cherché, je crois que M. LEBELLE 
l'avait fait. 
M. LAZARD. — J’en avais parlé à M. LEBELLE à Londres lors du 


Congrès de la Précontrainte. Je pensais que vous aviez les cal- 
culs. 

M. Guyon. — Non je n’ai pas eu le temps de regarder. 

M. Lazarp. — Je crois qu'il serait intéressant de comparer 
vos essais et les essais de la tranchée couverte de Rouen à d’autres 
essais de même type. Par exemple ceux faits par M. LEBELLE à 
la Gare Maritime du Havre. 


Et encore ceux des dalles doublement croisées destinées à rem- 
placer les planchers champignons essayés à l’occasion de la cons- 
truction d’un frigorifique à Limoges. 


Egalement les essais de 1902 du Grand Palais publiés par la 
Commission de 1906 et les essais publiés dans les publications pré- 
liminaires et finales du Congrès de Cambridge de l’A. I. P. C. 

D'autre part, je signale des essais, en cours à la S. N. €. F. Il 
s’agit d’un petit pont à poutrelles enrobées, plus large que long. Il 
ne porte que sur deux côtés mais, comme il est lourd, il y a des 
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effets de culée et de butée qui interviennent de sorte qu’on peut 
l’assimiler dans une certaine mesure à une dalle. Dans un premier 
stade nous avons á peine obtenu la fissuration sous des charges 
qui sont cinq fois et demie plus fortes que les charges réglemen- 
taires (c'est comme si nous avions empilé cinq locomotives et demie). 
Nous sommes en train de renforcer le dispositif d'essai pour 
essayer d’obtenir la rupture. Nous pensons arriver à huit fois la 
charge réglementaire. Je crois que nos résultats pourront étre 
comparés aux vótres. 

A l'inverse je pense que les essais cités par le Professeur MAGNEL 
et d'autres ne sont pas comparables aux vôtres parce qu'il n’y a 
pas eu formation de culées du fait de l’absence de continuité. 


Quand on voudra mettre au point le calcul des dalles, il faudra 
faire intervenir, A mon avis, le rapport des rigidités de flexion du 
hourdis et des culées, tant dans le sens vertical que dans le sens 
horizontal. Les phénoménes risquent de se modifier suivant la 
valeur de ce rapport. 


Je me référe A cet égard a des essais faits, en Angleterre, au 
Building Research Station. Nous ne pouvons que regretter que le 
Directeur de cet Institut ait refusé de nous faire faire une confé- 
rence par l’un de ses collaborateurs. 


Vous trouverez néanmoins quelques renseignements dans l’in- 
tervention du Dr R. H. Woop à la fin d'une conférence que j'ai 
donnée Pan dernier à Londres (voir The Structural Engineer, 
février 1954, pages 61 et 62, 4 figures). 


Parlant des essais de rupture de planchers il nous a indiqué que 
les phénoménes dépendaient précisément du rapport des rigidités. 
Pour certaines valeurs de ce rapport la disposition des fissures et 
les charges de rupture suivent bien la théorie de Johansen; mais 
pour d’autres valeurs du rapport, on arrive a des ruptures et a des 
valeurs tout a fait différentes. 


Pour finir, je voudrais remarquer que si la charge de rupture 
dans vos essais, en moyenne 24 tonnes, est égale en gros a trois 
fois la charge de fissuration, il parait étonnant que la dalle 5, qui 
n’avait pas subi d’épreuve au préalable, soit celle qui ait cédé 
sous la plus faible charge. 


M. Guyon. — Il y a une grosse dispersion, je crois. 


M. Lazarp. — Oui, mais je me demande s’il n’y a pas une 
question d’adaptation a des essais de chargements progressifs, 
d’autant plus que si on regarde les valeurs de la premiere fissura- 
tion, les chiffres augmentent dans l’ordre suivant leguel vous 
avez fait des essais. 


M. Guyon. — Je ne crois pas, parce qu’on a commencé par 
1653, le 1 et le 2: 


M. Lazarp. — La première charge a donné 4, 1 t; la seconde 
4,5 t et la troisieme 4,8 t. Je me demande si ce n'est pas le résultat 
d'une adaptation, un phénomène de fatigue préalable, de mise 
en tension, de plasticité préalable? 


Pour la rupture, il y a une difference sensible entre les deux 
dalles cassées. Est-ce qu’il a pu y avoir un phenomene favorable? 
M. Guyon. —C’est la dalle II qu’on a cassé en premier. 


M. Lazarp. — C'est la dalle II qui donne le plus, et c’est celle 
qui est a fils non adhérents; alors qu’on pouvait, a priori, supposer 
que c’est celle a fils adhérents qui donnerait le plus. 


M. Brice. — L’explication est peut-étre que la rupture de la 
dalle II ayant disloqué la continuité, la résistance a la rupture 
est devenue inférieure pour la deuxiéme dalle cassée. 


M. LE PRESIDENT. — Le Professeur MAGNEL a fait des essais 
sur des dalles et est arrivé a des conclusions différentes. Il y a 
beaucoup de phénomènes qui peuvent modifier les résultats. Il 
y ala nature du beton. Dans un béton, vous pouvez avoir, pour 
une méme résistance, des modules trés différents. Si vous prenez 
du béton, que vous le soumettiez à des échauffements et des 
refroidissements variables et assez rapides, vous allez provoquer 
un abaissement de module apparemment considérable, qui peut 
atteindre les deux-tiers. C’est tout simplement dü a ce que vous 
allez avoir les éléments extérieurs et les éléments intérieurs qui 
vont se battre entre eux en créant des états de tension; c’est-à- 
dire que vous aurez des glissements amorcés, mais qui ne deman- 
dent qu’a s’achever. 

Je vais vous citer un fait. Quand nous avons construit la pre- 
miere poutre du pont de Luzancy, au moment de la mise en 
précontrainte, on a cherché à mesurer le module à l’aide du rac- 
courcissement. On a trouvé un module de 2 ce qui nous a beaucoup 
surpris, attendu qu’il s’agissait de béton préfabriqué et qui avait 
plusieurs années. Nous étions ennuyés. J’ai dit : « Vous allez 


maintenant charger et vous mesurerez les modules à l’aide des 
flèches ». On a trouvé 4,5. C'était le même béton, a deux ou 
trois jours d'intervalle. 


Vous avez d'autres phénomènes. Vous avez la vitesse avec 
laquelle on fait un essai, quijoue un róle considérable. On ne peut 
pas mettre un an a faire un essai. 


M. Guyon. — Sous charges répétées, on doit obtenir des 
résultats du méme ordre que dans des essais de longue durée. 


M. LE PRÉSIDENT. — Et puis vous avez un phénomène impor- 
tant, c'est la tension hygrométrique du béton. Le béton peut être 
mouillé ou il peut être sec. Il peut être mouillé à l’intérieur et sec 
à l'extérieur et réciproquement, et tout cela peut changer consi- 
dérablement les résultats des expériences. 


Il est très difficile de tenir compte de tout cela. Je sais bien que 
les essais sont très difficiles et c’est pourquoi ll faut prendre garde 
de crier victoire, des qu'on ne trouve pas le méme résultat qu'un 
autre expérimentateur, c'est que les conditions ne sont pas les 
mémes. 


M. Guyon. — Je pense également que le taux de précontrainte 
peut avoir une trés grande importance sur les résultats. Ce n’est 
pas du tout la méme chose d’essayer une dalle précontrainte 
à 15 kg/cm? et une dalle précontrainte à 60 kg /cm?. Autrement 
dit un facteur trés important est le rapport entre la résistance 
à la traction et le taux de précontrainte. Si la précontrainte est 
inférieure à la résistance à la traction, il se produit au moment 
de la fissuration des phénoménes tout a fait différents de ceux 
qui se produisent lorsque la précontrainte est supérieure a la 
résistance A la traction. Si on fait le calcul de ce qui se passerait 
dans une poutre avec de tels taux de précontrainte, on trouve 
que dans le cas de précontraintes faibles il y a brusque montée 
de la fissuration, tandis que dans le deuxiéme cas, cette montée 
serait progressive. Je n’ai pas fait l’essai sur des poutres, mais 
on peut penser que dans le cas de faibles précontraintes, qui est 
le cas de la construction courante pour les hourdis, les déclan- 
chements de phénoménes sont plus violents que dans le cas de 
fortes précontraintes. 


Je pense inutile de rappeler également que les conditions sur 
les bords ont une importance considérable, on l’a déja dit. 


Je voudrais maintenant répondre à M. LAzarp sur certains 
points que j’ai notés. 


Vous avez dit si j'ai bien compris : « Qu'est-ce qui prouve qu’on 
n'aurait pas les mêmes résultats sans précontrainte? » 


Je crois qu’en béton armé les barres jouent également le rôle 
de tirants, mais qu’on aurait plus rapidement des fissures à cause 
de l’allongement de ces tirants. D’autre part vous ne bénéficiez 
pas du remaniement des précontraintes, ce qui est un point impor- 
tant. 


M. Lazarp. — C'est sur ce point qu’il serait intéressant de 
faire des essais. 
M. Rogınson. — Je ne crois pas à l'intervention de la plasti- 


cité pour le remaniement des efforts normaux. Il y a un simple 
effet géométrique. Si je fais une section quelconque le long d’une 
des bielles qui se sont formées dans la dalle et auxquelles je crois 
c'est une section rectangulaire. Vous appuyez sur la dalle la 
dalle fléchit et elle va prendre cette position “(schéma). Il y a des 
zones aux encastrements et on a des zones sous la charge qui 
sont étirées ou fissurées; (l’étirage est-une fissuration). Avec des 
sections rectangulaires, il faut bien que les diagonales arrivent 
a se loger et pour arriver a se loger, ces diagonales vont se compri- 
mer si elles ne peuvent pas s'écarter et si le pourtour est maintenu 
les bielles se coincent et c'est comme ca que vous avez les pyra- 
mides qui se forment et que les poussées se créent. 


En beton armé, ce phénoméne se produira également, parce 
que ce seront les aciers qui sont dans la dalle qui empécheront 
les côtés de la dalle de s’écarter, 


M. Guyon. — Oui, mais les aciers s'allongent. 
M. RoBINSON. -— En précontrainte aussi. Si les fils étaient 


tendus a 90 kg au départ et si au moment oü ca a cassé ils étaient 
tendus a 120, ca fait 30 kg/mm* pour l’allongement des aciers 
Les aciers pour béton armé peuvent présenter une section beau- 
coup plus grande, et si au moment de la rupture leur contrainte 
est de l’ordre de 20 kg /mm2, ils se seront moins allongés que les 
aciers de précontrainte. Je suis certain que la fissuration sera 
plus rapide en béton armé puisque le béton armé doit normale- 
ment se fissurer. Mais pour la rupture c’est une question de 
pourcentage; la question n'est pas tellement celle de la précon- 
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trainte proprement dite, mais celle de la tension de rupture des 
aciers de précontrainte. 


M. Guyon. ==) La rupture, ca m’est un peu égal, á partir du 
moment où je sais que j'ai une très grande, une trop grande sécu- 
rité. C’est surtout la période d’utilisation qui m'importe. 

M. Brice. — Il y a une question de culée. 


M. Rosınson. — Il y a culée et tirant. L'image des rectangles 
me paraît beaucoup plus claire. Il s’agit que les diagonales trou- 
vent leur place et elles ne peuvent trouver leur place qu'en créant 
des efforts normaux. 


Ces efforts doivent aller chercher les culées quelque part. Il 
leur faut aller les chercher sur les bords, oü il y a de la précon- 
trainte transversale, et quand ils vont les chercher sur les bords, 
sur une largeur plus grande, il y a bien concentration de précon- 
traintes vers la zone en danger. 


M. FREYSSINET. — Je crois que les phénomènes sont de même 
nature dans la dalle en béton armé et dans la dalle précontrainte ; 
seulement, dans la dalle précontrainte, le béton soumis A des 
compressions préalables est dans un état beaucoup plus proche 
d’un état normal au point de vue que j’exposais tout à l’heure, 
et il est beaucoup moins fissuré; il y a beaucoup moins de fissures 
existantes ou en puissance. Pour toutes ces raisons les phenomenes 
sont plus nets et mieux utilisables dans la dalle précontrainte 
sans que toutefois les faits changent de nature. 


M. ROBINSON. — Il se produit l’autoréparation dont vous 
avez parlé. La résistance á la rupture á la traction est augmentée. 
M. Guyon. — Une deuxième chose, M. LAZARD, vous avez 


parlé de différentes circonstances qui influeraient sur la résistance 
d'une dalle. Je suis tout á fait d’accord, mais il y a un élément 
qui me parait avoir une influence considérable et dont nous 
n’avons pas parlé. Ce sont les goussets. Ils ont certainement une 
importance extraordinaire et on pourrait sans doute montrer 
experimentalement qu’une dalle bien dessinée a l'épaisseur de 
ses goussets. Si la ligne de pression peut se placer à l’intérieur 
des goussets, il n’y a pas besoin d’ajouter de la matiére en dehors 
de ces goussets, et par conséquent on peut supprimer tout ce qui 
se trouve au centre, c’est-a-dire tout le trapéze inutile. Ce n’est 
la evidemment qu’un schéma et il faudrait procéder ä des essais. 
Il faut d’autre part que dans les dalles non chargées les lignes de 
pression puissent se placer en ligne droite, sans écorner les gous- 
sets et sans sortir du noyau limite. 


Fic. 42. 


C’est vers toutes ces régles, celles relatives aux rigidités dont 
vous avez parlé, celles relatives avec goussets, etc... qu'il faudrait 
tendre, et non pas sur la base de théories élastiques, ce qui serait 
sans doute a peu prés impossible, mais sur la base de l'expérience. 


M. LE PRESIDENT. — Qui nous débarrassera de la notion de 
contrainte en matiére de béton. Il y a des déformations limites, 
et la rupture du béton peut n’avoir rien de commun avec la con- 
trainte maximum. Par exemple nous avons fait un essai de béton 
sur un cube. Je mets une piece sur le milieu du prisme, et je pousse 
de nouveau. Sous ma piéce il y a une contrainte qui est sérieuse. 
Si ma piéce est bien au milieu de la dalle elle rentre dans le béton 
et le béton casse á peu pres au méme chiffre qu'il aurait cassé si 
je n’avais pas introduit l’obstacle. J'ai tout simplement fait 
naitre dans le béton des contraintes de plusieurs milliers de kg/cm? 
et il ne s'en porte pas plus mal pour ca. On pourrait multiplier 
les exemples. 


Ce que je veux dire, c'est qu'il y a la quelque chose a trouver; 
la contrainte maximum à laquelle peut être utilisé un béton n'est 
pas un bon critérium en matière de calcul: béton armé ou pré- 
contraint, c’est la même chose. Le béton est un matériau extraor- 
dinaire, auquel vous ne pouvez pas appliquer les formes d’esprit, 
le même langage qu’on applique aux constructions massives. 
Aussi longtemps qu’on parlera de contrainte et qu’on voudra 
copier les gens qui ont fait la théorie des aciers, on dira des bêtises. 


Le béton n’est pas un corps élastique, c’est un être vivant, c’est 
un être qui se souvient quand on lui fait du mal et il se défend, 
et tout cela n’est pas exprimable par des formules élastiques. 


M. SAILLARD. — La contrainte, cela n’existe pas pour l’acier. 


M. LE PRÉSIDENT. — Il faut dix ans pour faire la moindre 
expérience qui ait sa chance dans les études du béton. 


M. Guyon. — Une dernière chose. Je voudrais parler à M. La- 
ZARD des essais sur ouvrage. Nous sommes très limités au point 
de vue crédits pour faire des essais comme ceux que j’ai décrits 
dans ce colloque, on peut en faire un par an, et encore... Je me 
demande si on ne pourrait pas utiliser les ouvrages eux-mémes 
pour y faire des essais assez poussés ? 


M. LE PRÉSIDENT. — On pourrait consacrer aux essais un peu 
de l’argent qu’on nous fait gaspiller, cela vaudrait beaucoup 
mieux. 


M. Guyon. — Je pense, M. LE PRESIDENT, qu'il y a des 
ouvrages d'art qu'on essaie, auxquels on fait passer l’examen; 
est-ce que ce ne serait pas intéressant de faire des essais sur leurs 
dalles? C’est extrêmement facile et pas coûteux... 


M. LE PRÉSIDENT. — Depuis que j’ai vu un pont pour lequel 
l'ingénieur en chef m'a transmis des essais dans lesquels le pont 
montait quand on le chargeait, je ne crois plus beaucoup aux 
essais de ce genre. 


M. Guyon. — A partir du moment où on crée un appareillage, 
on prévoit dans l’étude des ouvrages des accrochages dans les 
poutres et on peut faire des essais sérieux avec une simple pompe 
et des vérins, on charge et on va jusqu’à 90 % de la charge de 
fissuration par exemple. 


M. LAZARD. — J'aurais une autre proposition a vous faire, ce 
serait de constituer une Commission sous l’égide de la Chambre 
syndicale. Il y a un certain nombre d’essais qui pourraient être 
examinés. 


M. Brice. — Il vaudrait mieux réunir les crédits dont peuvent 
disposer les intéressés pour faire des essais de laboratoire qui 
soient bien faits. Les essais d'ouvrage, ce sont des essais très 
spéciaux. Ce ne sont pas des essais. Cela a un but moral, cela 
vous assure que l’ouvrage supporte la locomotive, on est tran- 
quille. 


M. LazARD. — Ce sont des essais réglementaires qui sont pra- 
tiquement sans intérêt. 
M. Brice. — Il n’y a rien de tel qu’un essai de laboratoire. 


Si on veut voir vraiment fonctionner l'ouvrage, il faut pousser 
la rupture à fond. A mon point de vue, il n’y a pas d’autre façon 
de travailler correctement que dans un endroit tranquille où on 
peut voir l'ouvrage, où on est à l’abri de la pluie, des intempéries, 
où on n’est pas pressé. 


UNE voix. — Mais à l’échelle nature. 


M. Brice. — Si on voulait, on pourrait faire d’abord des essais 
de débrouillage à caractère purement scientifique, mais sur des 
modèles relativement réduits. Quand on aura une idée de la ques- 
tion, on fera les essais sur un modèle plus grand, voisin de la 
grandeur nature. 


M. Lazarp. — Celui dont je parlais tout à l’heure est un essai 
grandeur nature. Il s’agit d'un pont véritable que nous avons 
essayé et que nous allons essayer de casser véritablement, en 
disposant de très nombreux appareils de mesure. 


M. RoBerT Lévi. — La proposition de M. LAZARD n’est pas 
contradictoire. Il serait intéressant, je crois, de voir si avec les 
expériences déjà faites, on peut trouver des lois; cette Commission 
se rendra compte s’il y a des trous et, à ce moment-là on verra 
dans quel sens pousser les recherches et les essais. 


M. Duminy. — Il est difficile de comparer nos essais sur la 
tranchée couverte avec ceux qui viennent d’être décrits. Ici il y 
a indiscutablement une précontrainte transversale dans les dalles 
puisqu'elle est appliquée sur elles-mêmes; à Rouen, au contraire, 
on se demandait si la précontrainte transversale de l'ouvrage, 
donnée uniquement dans les poutres transversales distantes de 
4 m, se transmettait bien dans les dalles entre ces poutres. 


Il n’y avait d’ailleurs pas de continuité transversale dans les 
dalles de la tranchée couverte puisqu’un élément de couverture 
de + m de longueur n’avait pas d’élément voisin; il était d ailleurs 
constitué par une série de dalles distinctes placées côte à côte et 
n’ayant aucune liaison mécanique, mais simplement des liaisons 
provoquées par les précontraintes données longitudinalement 
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entre les dalles et transversalement sur les pieces d’appui extré- 
mes de ces dalles. 


Les problémes et leurs résultats sont done incomparables. 


M. CARPENTIER. — On a fait des essais sur dalle qui ont l’air 
favorables, mais ils correspondent á un cas particulier celui qui 
consiste A exercer une charge concentrée. La partie non chargée 
de la construction arrive au secours de la partie chargée; mais 
les résultats avantageux que vous trouvez ne seraient probable- 
ment par les mémes si vous aviez affaire A des charges plus éta- 
lées. 


M. LE PRÉSIDENT. — Ce ne sont jamais les charges réparties 
qui nous ennuient. 


M. Guyon. — II faut faire d'autres essais sur d'autres charges. 


M. CARPENTIER. — C'est un phénomène du genre de celui que 
l’on observe dans les ponts à poutres latérales et pièces de pont. 
Si on ausculte une piece de pont isolée, on la trouve considérable- 
ment soulagée par les encastrements aux attaches, mais si on 
charge la totalité du pont, les encastrements disparaissent et 
Von retrouve les résultats du calcul classique. Il ne faut done 
pas déduire d’essais limités 4 l’action de charges concentrées que 
les dalles donnent toujours des résultats extrémement avanta- 
geux. Il convient de noter d'ailleurs que les dalles de couverture 
des ponts rails avec pose de voie sur ballast sont généralement 
déterminées sous l’action de charges réparties. 


M. LE PRÉSIDENT. — Dans le cas de charges completes, on 
aura un phénomène de même allure générale que le phénomène 
signalé par M. Guyon, mais il sera moins intense. L’avantage 
sera moindre. 


M. Guyon. — C'est possible. Je crois, malgré tout, qu'il fau- 
drait faire d'autres essais. Je crois qu’on peut compter, malgré 
tout, sur la résistance à la traction et c'est déjà énorme. 


M. AimoND. — C'est une apparence, le béton paraît avoir une 
resistance A la traction, mais il n’en a pas. Les efforts de tension 
ne passent pas au méme endroit, 


M. Brune. — Dans la recherche des hypothèses, ne pourrait- 
on pas considérer qu'il y a une certaine similitude entre une dalle 
précontrainte dans deux directions et un massif indéfini. Quand 
j'ai regardé certains résultats de chargements de dalles, par 
exemple de piste d'avion, j'ai trouvé certaines choses qui ressem- 
blent assez au phénoméne que M. Duminy signalait dans l'écla- 
tement de la dalle et surtout le phénomène d’augmentation de 
la contrainte normale qui semblerait conduire, si vous voulez, 
a un calcul dans le sens de la formule de Boussinesq. La dalle, 
au moins en plan (?) est un massif indéfini, on peut la considérer 
comme un massif indéfini. 


Il ya un deuxieme point aussi qui pourrait, peut-étre, étre aussi 
la cause d'une différence entre une méme dalle en béton armé et 
en béton précontraint, c'est que le coefficient de Poisson dans une 
dalle précontrainte, doit étre sensiblement modifié, a mon avis, 
et cela augmenterait assez sensiblement les effets d'effort normal 
que Pon constate. Il y a des phénoménes de flexion avec des 
valeurs différentes; dans les calculs qu’on peut faire sur une dalle 
chargée sur un sol élastique, si on prend des coefficients de Poisson 
assez différents, on constate dans les phénomènes de flexion des 
differences assez notables. 


M. LE PRESIDENT. — I me semble qu'il y a une certaine 
contradiction entre ce qu’a dit M. Brice tout a l’heure au sujet 
des allongements plastiques du beton et un certain nombre de 


M. LE PRÉSIDENT. Je crois que si personne n'a plus d’observations à faire, il ne reste qu’à ren 


faits qui ne peuvent guère s'expliquer que par des allongements 
assez importants. Je ne sais pas si c’est un bon moyen pour déter- 
miner un comportement du béton que d’avoir recours à des 
phénomènes qui mettent en jeu des conditions de déformation 
tout à fait différentes. Dans les phénomènes de torsion, il y a 
cisaillement pur. On a done un phénomène tout à fait différent 
des phénomènes de flexion. Les déformations instantanées, que 
l’on obtient par torsion, sont plus grandes que les déformations 
instantanées du même béton par compression, flexion ou traction. 
Il faut être très prudent quand on tire des conclusions des expé- 
riences sur le béton, parce qu’il y a tellement de phénomènes qui 
interviennent, que dans les conclusions, même avec beaucoup 
de perspicacité, on a beaucoup de chance de se tromper. C’est 
terriblement difficile. 


M. Roserr Livi. — Je voudrais présenter une observation. 
Je ne suis pas très sûr qu’on arrivera facilement à faire la théorie 
et à la mettre sous une forme telle qu’on puisse l’utiliser, sous. 
forme de calcul, parce que j’ai été frappé d’une chose, c’est que 
le long de la poutre de rive on trouve de part et d’autre d’une 
zone centrale, où il y a des compressions, des zones de traction. 
Or, les deux faits qui permettent à l’effet de toit de se produire, 
sont d’une part, la fixité des butées et, d’autre part, la rigidité 
à la torsion. Or, ces deux phénomènes doivent satisfaire à une 
continuité. Il semble difficile d'admettre que, de part et d’autre 
de la zone oü il y a la compression la plus forte se trouvent des 
zones de traction. Cela voudrait dire que de part et d’autre d’une 
zone où les rectangles dessinés par M. RoBINsoN ont du mal à 
trouver leur place, il y a des zones où il y aurait d'autres places 
pour conserver leur longueur primitive. 


M. Ropinson. — C'est très exactement la première phase. 

M. ROBERT Levi. — C'est dans la troisième phase. 

M. Guyon. — Dans la deuxiéme phase on a des tractions en 
bordure de la zone oü l’effort de compression se concentre. 

M. ROBINSON. — A la fin interviennent les tirants, les tirants 
d’allongement. 

M. LE PRESIDENT. — Les tirants ne peuvent pas s’allonger 
sans que le béton qui est précontraint s'allonge lui aussi. 

M. ROBERT LÉvVI. — Je crois qu'il y a une intervention. Il 


faut savoir si, oui ou non, il y a une difference du comportement 
du béton a la traction entre poutre et dalle. Dans votre essai, 
il faut distinguer un effet dü á la précontrainte et, deuxiömement, 
je pense qu'il y a dans les phénomènes de dalles des raisons pour 
que la fissuration soit plus tardive que dans une poutre. C'est 
l’effet de frettage, si vous voulez, des colonnes de béton qu'on 
peut considérer qui empéche les mouvements et la fissura- 
tion, et je crois qu'on pourrait peut-étre, par des essais assez 
simples, le mettre en évidence, car contrairement á ce que disait 
M. Brice au début de son intervention, dans les poutres que nous 
avons faites, nous avons vérifié que la fissuration se produisait 
dans des contraintes de traction correspondant á la résistance 
3,6 M 
bh? bh? 

_M. LE PRESIDENT. — Dans le cas des poutres, on obtient des 
résultats tout a fait différents au point de vue déformation du 
beton, selon que l’on met ou qu’on ne met pas des fils d’acier 
doux dans le béton, de faibles diamétres et avec un pourcentage 
suffisant. D’autre part, un ouvrage hyperstatique n’est pas détruit 
a la naissance d’une fissure. Il faut atteindre la limite de rupture 
en plusieurs points. 


et non pas 
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1 vol., Mitteil. n° 6a, 230 p., 10 fig., 2 pl. 
h.-t.; 1 vol., n° 6b, 229 fig. et pl. — Compte 
rendu de quatre cent cinquante-quatre essais 
eflectués par le Laboratoire d’Hydraulique de 
PEcole Technique Supérieure de Hanovre. — 
Construction des modeles, dimensions, échelle, 
rapports de similitude. Exécution des essais, 
résultats enregistrés, influence des polders, 
des digues et des barrages. — E. 35681, 35682. 

cpu. 626.01 

24-89. Essai 4 la bille pour le contróle en 
chantier de la consistance du béton (Ball test 
for field control of concrete consistency). 


Kerry (J. W.), PoLivka (M.); J. A. C. L.,. 


U.S. A. (mai 1955), vol. 26, n° 9, p. 881-888, 
7 fig., 5 réf. bibl. — Description du procédé 
d'essai, expériences faites par les utilisateurs, 
comparaison avec l’essai d’affaissement au 
cöne d’Abrams. — E. 36856. 


CDU. 69.058.691.32.. 


Ce MECANIQUE DES FLUIDES 


25-89. Masse virtuelle et accélération dans. 


les fluides (Virtual mass and acceleration in 


fluids). Stetson (T. E.), Mavis (F. T.); Proc. 


ds ss) 


ae A : A $, f 
e A. S. C. E. (Engng Mechan. Div.), U. S. A. 
(avr. 1955), vol. 81, Separ. n° 670, 9 p., 4 fig., 


14 réf. bibl. — Définition de la « masse vir- : 


tuelle » d'un corps plongé dans un liquide. 
Mesures de la masse ajoutée, qui dépend des 
dimensions et de la forme du solide, de la direc- 
tion de l’accélération et de la densité du liquide. 
Mode opératoire. Résultats obtenus. — E. 36115. 
CDU. 532. 


26-89. Ecoulement uniforme et > graduelle- 
ment varié (Corrientes uniformes y gradual- 
mente variadas). Macacno (E. 0.); Univ. 
nacion. Guyo, Facult. Ingra (Serv. Document. 
— Hidraulica 1), Argent. (1954), Référ. bibl. 
n° 5, 23 p. — Bibliographie par noms d’auteurs 
sur l’écoulement permanent à surface libre. 
Canaux découverts. Ecoulement uniforme et 
graduellement varié. Rugosité des parois. Cour- 
bes de remous. — E. 36791. CDU 532.5. 


27-89. Ecoulement turbulent stabilisé á tra- 
vers des tuyaux lisses de section circulaire. 
I : Détermination de la répartition de la vitesse 

- d’&coulement dans la section circulaire (Usta- 
lony przeplyw burzliwy przez gladkie rury 
prostoosiowe o przekroju kolo ). BURKA 
(E.); Archiw. Hydrotech., Pol. (1955), t. 2, 
n° 2, p. 103-130, 9 fig., 32 réf. bibl. (résumé 


anglais). — E. 37493. CDU 532.5. 
Ci GEOPHYSIQUE 
Etude des sols. 


Cib m 


23-89. La rupture du sol de fondation (Bau- 
grundknickung). PUWEIN (M. G.); Oesterr. 
Bauzeitschr., Autr. (juin 1955), n° 6, p. 116-118, 
2 fig., 2 réf. bibl. — E. 37315. cou 624.131 


29-89. Communications du Laboratoire pour 
Travaux de Fondation et Ouvrages hydrauliques 
Franzius-Institut de l’Ecole Technique Supé- 
rieure de Hanovre. Mitteilungen der Hanno- 
verschen Versuchsanstalt fiir Grundbau und 
Wasserbau Franzius-Institut der Technischen 
Hochschule Hannover, Nienburger Strasse 4, 
Hanovre, All. (1955), 4 vol., n° 7, 224 p., 
nombr. fig. h.-t. — Ce fascicule comprend les 
études ci-apres : J. K. VocL : Fondations 
dans des sols sujets au retrait et au gonfle- 
ment. — H. GIESE : Sur la résistance tridi- 
mensionnelle des terres. — H. JAGAU : Contri- 
bution au calcul statique de la résistance oppo- 
see par le sol ä la pénétration des pieux. — 
W. HENSEN : Essais sur modèles pour déter- 
miner l’influence de la forme d’une digue sur 
l'amplitude des vagues. — Essais sur modèles 
avec brise-lames pneumatiques. — E. 35683. 

cpu 624.131. 


30-89. Rupture due au cisaillement dans les 
matériaux anisotropes (Shear failure in aniso- 
tropic materials). SWAMINATHAN (C. G.); 
J. Indian Roads Congress, Inde (mai 1955), 
vol. 19, n° 2, p. 167-188, 7 fig., 2 ref. bibl. — 
Hypothéses, calcul mathématique, méthodes 
graphiques. — E. 36923. cpu 624.131. 


31-89. Nouvelle méthode de calcul de la sta- 
bilité des talus. (A new approach to the analysis 
of stability of slopes). VARGHESE (P. C.); 
J. Indian Roads Congress, Inde (avr. 1955), 
vol. 19, n° 1, p. 23-43, 9 fig. — E. 36922. 

CDU 624.131. 


32-89. Limites de consistance des sols (Limi- 
tes de consistencia de solos). Lab. Nacion. 
Engria civ. (Minist. Obras publ.), Portug. 
(1954), Especif. E. 27-1954, Ser. B — sec. 5, 
9 p., 3 fig. — Exposé des procédés de détermi- 
nation des trois éléments principaux de la 
consistance des sols; limite de liquidité, limite 
de plasticité et limite de retrait. Préparation 


e Abe A AN AS A IAS Y 
- Documentation technique (89). 


des éprouvettes, technique de l’essai, présen- 
tation des résultats. — E. 36937. 
cpu 624.131.439.8 (083.74). 


33-89. Comportement des maconneries en 
béton ordinaire et en béton armé au cours des 
tremblements de terre récents dans la partie 
occidentale des Etats-Unis (Performance of 
reinforced concrete and concrete masonry in 
recent western United States earthquakes). 
STEINBRUGGE (K. V.), Moran (D. F.); J. A. C. 
I., U. S. A. (mai 1955), vol. 26, n° 9, p. 853- 
860, 12 fig. — E. 36856. cpu 699.841. 


34-89. Détermination du poids specifique 
apparent du sol en place. Comparaison de 
diverses méthodes. Mercier (N.); Centre 
Rech. Routières, Belg. (12 fév. 1955), Rapp. 
Rech., 17 p., 6 fig. — Methodes de prelevement 
d’échantillons de sol pour la determination du 
poids spécifique apparent du sol lors de la 
reconnaissance préliminaire de la route expéri- 
mentale d’Hekelgem. —E. 37096. cpu 624.131.3. 


35-89. Critique de Pessai C. B. R. en labora- 
toire. MERCIER (N.); Cenire Rech. Routieres, 
Belg. (15 fév. 1955), Rapp. Rech., 71 p., 
30 fig., 5 ref. bibl. — Description d’essais 
C. B. R. (California Bearing Ratio) réalisés 
sur quatre échantillons types d'une couche de 
limon plus ou moins sableux en vue de la 
determination de l’épaisseur d'un revêtement 
routier rigide. — E. 37095. 

cpu 624.131.3 : 625.7. 


36-89. Relation entre Pécoulement des eaux 
souterraines et les crues (Ground-water flow 
in relation to a flooding stream). Topp (D. K.); 
Proc. A. S. C. E. (Hydraul. Div.), U. S, A. 
(fév. 1955), vol. 81, Separ. n° 628, 20 p., 
10 fig., 18 ref. bibl. — Résultats de recherches 
américaines basées sur des études sur modeles. 
— E. 34997. CDU 532,5, 


37-89. Dimensionnement rapide de fonda- 
tions soumises á des efforts de compression 
excentrée (Schnellbemessung von ausmittig 
gedrückten Fundamenten). DEMBIcKY (E.); 
Bautechnik, All. (juil. 1955), n° 7, p. 241-243, 
6 fig. — E. 37306. cpu 624.153.535. 


38-89. Quelques aspects du retrait dans les 
sols et de Peffet des fissurations sur les yenues 
d'eau dans le sol (Some aspects of soil shrinkage 
and the effect of cracking upon water entry 
into the soil). STIRK (G. B.); Tiré à part de : 
Austral. J. Agricult. Res., Austral. (1954), 
vol. 5, n° 2, p. 279-290, 6 fig., 4 réf. bibl. — 
Distinction de quatre phases successives 
retrait structural, retrait normal, retrait rési- 
duel et phase sans retrait; étude de la part de 
chacune de ces phases dans l’apparition des 
fissures permettant des venues d'eau dans le 
sol. Exposé appuyé par des résultats d’essais 
effectués sur différentes sortes de sols. — E. 
36563. cpu 624.131.4. 


Cic Hydrographie. 


39-89. Mécanique des cours d’eau 4 lit 
mouyant de sable fin (Mechanics of streams 
with movable beds of fine sand). Brooks 
(N. H.); Proc. A. S. C. E. (Hydraul. Div.), 
U. S. A. (avr. 1955), vol. 81, Separ. n° 668, 
28 p., 12 fig., 14 réf. bibl. — Etude de labora- 
toire en vue de déterminer les facteurs qui 
régissent le taux d’équilibre du transport de 
sable fin en suspension. Résultats en désaccord 
avec les théories antérieures. Relations qualita- 
tives obtenues en utilisant la vitesse moyenne 
et la profondeur (ou le débit d’eau et le débit 
de sédiment) comme variables indépendantes, 
et la pente comme variable dépendante. — E. 
36113. cpu 532 : 626.01. 
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40-89. Relations d'analogie pour létude des p 


rivieres á lit sableux en modéle réduit (Scale 
relations among sand-bed rivers including 
models), BLENCH (Th.); Proc. A. S. C. E. 
(Hydraul. Div.), U. S. A. (avr. 1955), vol. 81, 
Separ. n° 667, 16 p., 1 fig., 12 réf, bibl, — Consi- 
dérations générales sur les modèles. Utilité et 
possibilité de représentation par un modéle du 
complexe eau-sediment des riviéres á lit 
sableux. Origine et application des formules de 
la theorie du régime aux rivieres, Exemples de 
leur utilisation à l'établissement de l’echelle 
initiale d’un modele. Exemples de caleul visant 
á réduire les corrections secondaires au mini- 
mum. — E. 36112. cou 626.01. 


41-89. Annuaire hydrologique de PAlgérie. 
Année 1953-54. — Gouvern. gén. Algérie; 
Direction Serv. Colonisation Hydraul., (Serv. 
Études Sci.), Algérie, 214 p., nomrb. fig., 
7 fig. h.-t. — Caractéristiques hydrologiques de 
l’année 1952-1953. Répartition de la phase de 
la composante annuelle des pluies et tempé- 
ratures, et débits en A. F. N. Carte de situation 
des stations. — E. 37158. CDU 532 (65). 


42-89. Etude des hauts-fonds dans la passe 
de navigation située à l’extrémité aval du canal 
de Chain of Rocks, sur le Mississippi (Shoaling 
in downstream navigation entrance to Chain 
of Rocks canal, Mississippi river), Corps 
Engrs, U. S. Army, Waterw. Exper. Stn, 
Vick. Miss., U. S. A. (avr. 1955), Tech. Memor. 
n° 2-403, vi + 37 p., 6 fig., 115 fig. h.-t., 66 pl. 
h.-t. — Compte rendu d'essais sur modele : 
dimensions, appareils de mesure, vérification 
des phénoménes de sédimentation dans le 
canal. Réalisation des essais. Discussion des 
résultats et conclusions tirées. — E. 36660. 

CDU 532. 


43-89. Ecoulement hélicoidal dans les coudes 
des canaux (Helical flow in open channel bends). 
Prus-CHACINSKI (T. M.); Dock Harbour Author., 
G.-B. (juil. 1955), vol. 36, n° 417, p. 84-85, 
8 fig., 2 réf. bibl. — Essais exécutés au Labora- 
toire d’Hydraulique Hawksley pour déterminer 
les, causes de la formation des méandres et les 
moyens d’y parer. Résumé des résultats. — E. 
37368. CDU 532, 


Co CONDITIONS GENERALES 
Coc Conditions économiques. 


44-89. La T. V. A. dans le bätiment et les 
T. P. Application pratique des taxes sur le 
chiffre d'affaires pour les entrepreneurs et les 
artisans. MORICHON (J.), LAMBERT (J.), Fon- 
TAINE (J.); Edit. : Eyrolles, 61, Boulevard 
Saint-Germain, Paris, Fr., 1 vol. (15 X 24 cm), 
48 p., F 417. — Classification fiscale des entre- 
preneurs, principes de classification fiscale des 
diverses activités. Imposition de l’entrepreneur 
et de l’artisan non fiscal, imposition de Parti- 
san fiscal. Caractére de la taxe á la valeur 
ajoutée, indications sur les assujettis á cette 
taxe, sur les affaires imposables, les tarifs, le 
fait générateur, Vassiette, les déductions. La 
taxe sur les prestations de services, la taxe 
locale. Sanctions, contentieux. — E. 37060, 

CDU 336.2. 


Cod m Cahiers des charges. Contrats. 


45-89. Lexique de la propriété indus- 
trielle. Brevets d'invention. Dessins et modeles. 
Marques de fabrique. Bovsu (A.); Edit. 
Dunod, Fr. (1955), 1 vol., xiv + 250 p., 41 fig. 
— Voir analyse détaillée B. 1576 au chapitre HI 
« Bibliographie » de la DT. 88. — E. 37023. 

CDU 347.77. 
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D. — LES ARTS DE LA CONSTRUCTION 


_ E 46-89. Guide de la construction (Time- 
saver standards). Edit. : F. W. Dodge Corpo- 
ration, U. S. A. (1954), 3° édit., 1 vol., 888 p., 
nombr. fig. — Voir analyse détaillée B. 1587 
au chapitre ııı « Bibliographie » de la DT. 88. 
— E. 35777. cpu 721. 


ES] 47-89. Manuel de la construction 1955. 
Agenda allemand de la construction réuni au 
lexique des matériaux de construction (Hand- 
buch des Bauwesens 1955. Der Deutsche Bauka- 
lender vereinigt mit Baustofflexikon). Edit. : 
Verlag Die Bauzeitung Deutsche Bauzeitung, 
All. (1955), 1 vol., xxIV + 754 p., nombr. 
fig., ref. bibl. — Voir analyse détaillée B. 1601 
au chapitre 1 « Bibliographie » de la DT. 88. 
— E. 36053. cpu 69.00.1. 


MATERIAUX DE 
CONSTRUCTION 


Dab 


Dab j 


48-89. Rapports de l’American So- 
ciety for Testing Materials, volume 53-1953 
(American Society for Testing Materials, Pro- 
ceedings, volume 53-1953). Edit. : A. S. T. M. 
U. S. A. (1954), 1 vol., xii + 1197 p., nombr. 
fig., nombr. ref. bibl. — Voir analyse détaillée 
B. 1584 au chapitre ur « Bibliographie » de 
la DT, 88. — E. 36466. cpu 620.1. 


49-89. Congrés international de Palu- 
minium. Paris, 14-19 juin 1954. — Edit. : 
Société d’Edition et de Documentation des 
Alliages légers, Fr., 2 vol., 350 p. chacun, 
nombr. fig., nombr. réf. bibl. — Voir analyse 
détaillée B. 1605 au chapitre 11 « Bibliogra- 
phie ». — E. 36816, 36817. cpu 691.771. 


Matériaux métalliques. 


Dab lel r Sous-produits industriels. 


50-89. Le laitier expansé. CHABREL (L.); 
Cah. C. S. T. B., Fr. (1955), n° 23, Cah. 208, 
21 p., 44 fig. — Fabrication, caracteristiques 
physiques et chimiques, essais de Champs-sur- 
Marne. — E. 37622. cpu 691.322. 


Dab m Bois et matériaux à base de bois. 


ES _ 51-89. Formulaire du bois. Razous 
(P.); Edit. : Technique et Vulgarisation, Fr. 
(1955), 2e édit., 1 vol., xx1m + 233 p., 67 fig., 
11 ref. bibl. — Voir analyse détaillée B. 1580 
au chapitre III « Bibliographie » de la DT. 88. 
— E. 36819. CDU 674. 


52-89. Protection du bois dans la construc- 
tion en élévation (Holzschutz im Hochbau). 
Beuth Vertrieb GmbH, Uhlandstrasse 175, 
Berlin W. 15, All. (avr. 1955), Projet de norme 
allemande, Entwurf-DIN 68 800, 8 p., 2 fig. — 
Généralités, mesures préventives contre les 
attaques des insectes et des champignons. 
Lutte contre les avaries dues á Paction des 
insectes et des champignons. Protection contre 
le feu. — E. 37340. CDU 674.04. 


53-89. Bibliographie sur les produits de 
préservation des bois solubles dans Vhuile (Oil 
soluble wood preservatives). Cozzı (F. H.), 
Horican (EF. D.); Technical Library QM 
Research and Development Center, Natick, 
Mass., U. S. A. (déc. 1952), Bibliogr. Ser. n° 25, 
127 p. — Bibliographie couvrant la littérature 
parue dans les divers pays pendant la période 
comprise entre janvier 1940 et 1952. Classifica- 
tion par sujets. — E. 37125. cpu 674.04, 


~~ Annales de l'Institut Technique du Bâtiment et des Travaux Publics — N° 95, novembre 1955. 


Dac PEINTURES. PIGMENTS. 
VERNIS. PRODUITS ANNEXES 


54-89. Peinturage de plätres, rendus défec- 
tueux par addition de retardateurs de prise. 
I. Pourquoi faire intervenir des retardateurs 
de prise? II. Action néfaste des retardateurs 
de prise sur les films de peinture. RABATE 
(H.); Trav. Peint., Fr. (août 1955), vol. 10, n° 
8, p. 309-310; (sept. 1955), n° 9, p. 337-338, 
1 réf, bibl, — E. 37610, 38140. cpu 693.614. 


Daf SÉCURITÉ DES 
CONSTRUCTIONS 
Daf 1 Corrosion. 


55-89. Corrosion interne de tuyaux en béton 
de réseaux d’égouts par des effluents contenant 
des sulfates (Internal corrosion of concrete 
sewer pipes by effluents containing sulphates). 
B. R. S. Dig., G.-B. (juil. 1955), n° 79, p. 1-2. 
— E. 37762. CDU 628.2. 


56-89. Travaux de betonnage pour la cana- 
lisation du cours moyen de la Weser (Allema- 
gne) (Betonarbeiten an den Mittelwesers- 
taustufen). WÜRFEL (H.); Zement-Kalk-Gips, 
All. (juil. 1955), n° 7, p. 229-239, 29 fig. (résu- 
mes anglais, francais). Sept barrages, dont 
trois en exploitation et trois en cours de cons- 
truction. Qualités exigées du béton en raison 
de l’agressivité des eaux de la Weser. Descrip- 
tion des barrages et des ponts en béton pré- 
contraint de Müsleringen et de Etelsen. — E. 
37515. cpu 626.1. 


57-89. Traitement des murs infectes par la 
pourriture séche (The treatment of walls 
infected with dry rot). B. R. S. Dig., G.-B. 
(juil. 1955), n° 79, p. 2. — E. 37762. 

cpu 699.87. 


58-89. Etude comparative de produits de 
préservation des bois lors d’essais de poteaux 
(Comparison of wood preservatives in stake 
tests). Brew (J. O.); U. S. Department of 
Agriculture, Forest Service, Forest Products 
Laboratory, Madison 5, Wisconsin, U. S. A, 
(mars 1954), 1954 Progress Report, n° 1761, 
7 p., 30 fig. h.-t., 3 réf. bibl. — Compte rendu 
d’essais effectués aux U. S. A. pour déterminer 
Pefficacité de divers traitements de préserva- 
tion de bois soumis ä des essais de pourriture 
et aux attaques des termites. Sélection, trai- 
tement, installation et vérification des spéci- 
mens. Tableaux indiquant les résultats des 
essais. — E. 35711. CDU 674.4, 


Deb INFRASTRUCTURE ET 


MAGONNERIE 


59-89. Notions sur la construction des 
bâtiments. ESPITALLIER (G.); Edit. : Eyrolles, 
Fr. (1955), 15° édit. rev. par G. LEFOL, 1 vol., 
346 p., 290 fig. — Voir analyse détaillée 
B. 1577 au chapitre ım « Bibliographie » de 
la DT. 88. — E. 36908. cDU 69 (02). 


60-89. Problemes techniques poses par la 
construction des nouveaux bâtiments du 
Comptoir Suisse, à Lausanne. BIRCHMEIER 
(M. A.,) MATTER (F.); Bull. tech. Suisse rom. 
Suisse (23 juil. 1955), n° 15, p. 233-241, 12 fig. 


7 


— Difficultés dues au sol de fondation. Des- 
cription des divers pavillons. Couverture sup- 
portée par une charpente métallique. Escaliers 


hélicoidaux en béton armé. — E. 37462. . 
fa cpu 624.15. 


61-89. La construction mixte (Composite 
construction). SAMUELY (F. J.); Reinf. Concr. 
Rev., G.-B. (1955), vol. 3, n° 8, p. 477-510, 
23 fig. — Etude d'un procédé de construction 
ou le béton coulé sur chantier est utilisé 
conjointement avec des éléments en béton, 
préfabriqués ou précontraints, ou avec des 
profilés métalliques. Exemples de réalisations. 
— E. 36879. cpu 693.5. 


Consolidation du sol. 
Assèchement. Drainage. 


Deb ja 


ESB) 62-89. La technique du drainage dans 
l'agriculture (Engineering for agricultural drai- 
nage). Ror (H. B.), Ayres (Q. C.); Edit. : 
McGraw-Hill Publishing Company Ltd, G.-B. 
(1954), 1 vol., xvii + 501 p., nombr. fig., 
167 réf. bibl. — Voir analyse détaillée B. 1588 
au chapitre 11 « Bibliographie » de la D. T. 88. 
— E. 36335. cpu 626.8. 


Deb ji Fondations. 

ES) 63-89. Cours de construction en élé- 
vation. 1 : Sol de fondation. Fondations. Etan- 
chéité des fondations (Fachkunde für den 
Hochbau. I : Baugrund. Grundbau. Abdich- 
tungen). DRÜSSNER (H.); Edit. : Fachbuchver- 
lag GmbH, All. (1955), 1 vol., 132 p., 166. 
fig., 20 ref. bibl. — Voir analyse détaillée 
B. 1597 au chapitre 1 « Bibliographie » de la 
DT. 88. — E. 36187. cpu 624.1. 


64-89. Etudes sur modeles de semelles de 
fondation en beton (Structural model studies 
of concrete slab foundations). DESMOND PEN- 
GELLEY (C. D.), Dower (E. J.), Lemcok 
(M. ¿Mo); J. 242 GI. UL SAS Fa ISO 
vol. 26, n° 10, p. 961-976, 22 fig., 5 ref. bibl. — 
Application de la théorie dimensionnelle au 
calcul de modéles en béton armé de semelles 
de fondation pour maisons d'habitation. — 
E. 37277. CDU 624.153, 


65-89. Pieux, constructions sur pieux et 
fondations (Piles, pile structures and founda- 
tions). Paris (S. A.); Tiré a part de : Trans. 
Liverpool Engng Soc., G.-B. (24 fév. 1954), 
vol. 75, p. 95-117, 2 fig., 15 ref. bibl. — Les 
pieux. Méthodes de foncage. Fondations, jetées 
et quais. Estimation de la charge portante. 
Essais. Bibliographie anglaise et francaise, 
— E. 36091. cpu 624.154. 


66-89. Analyses du tassement de six cous- 
tructions à Chicago et Londres (Settlement 
analyses of six structures in Chicago and 
London). SKEMPTON (A. W.), Peck (R. B.), 
MacDonaArD (D. H.); Proc. Instn civ. Engrs, 
G.-B. (juil. 1955), Part I, Gen., vol. 4, n° 4, 
p. 525-544, 9 fig., 28 ref. bibl. — Résultats 
d’observations exécutées sur trois immeubles 
de Chicago, construits vers 1890, ainsi que 
sur deux ponts et un immeuble de Londres. 
Les comparaisons montrent que le calcul des 
tassements des constructions fondées sur l’argile 
peut s’effectuer avec une marge d’erreur variant 
entre — 30 % et + 50 %. — E. 37376. 

cpu 624.132, 

67-89. Pieux de fondation (Funderingpalen). 


BoscH (J. H. jr.); Polytech. T., Pays-Ba 
(23 juin 1955), nos 25-26, p. 4415-4505, 12 fig. — 


AMA 


EEE WETTE ER 


af 


e Description de divers types : De Wit, Visser 


et Smit, De Waal. — E. 36963. cpu 624.155. 


y 


Deb li Bétons. 


68-89. Manuel de l’American Concrete 
Institute pour le contróle du béton (ACI manual 
of concrete inspection). Édit. : American 
Concrete Institute, U. S. A. (1955), 3° édit., 
1 vol., iv + 232 p., 53 fig., 87 réf. bibl. — Voir 
analyse détaillée B. 1583 au chapitre 111 « Biblio- 
graphie » de la DT. 88. — E. 36595. 

cpu 666.972. 


69-89. Mesures acoustiques sur le béton. 
Nouvelles methodes pour la determination de 
la qualité du béton par mesure du temps de 
propagation du son (Schallmessungen an Beton. 
Neue Methoden fiir die Ermittlung der Quali- 
tät von Beton durch Laufzeitmessungen des 
Schalls). DawAncE (G.), CHEFDEVILLE (J.); 
Schweiz. Archiv., Suisse (juil. 1955), n° 7, 

- p. 223-234, 28 fig., 9 réf. bibl. (résumé francais). 
— E. 37396. cpu 534.614 : 620.1 : 691.327. 


70-89. Auscultation dynamique des ouvrages 
_ en béton. Mesures, Contrôle industr., Fr. 
(juin 1955), n° 217, p. 427-429, 3 fig., 8 réf. 
bibl. — E. 37405. cpu 620.1. 


71-89. Comptes rendus d’un colloque 
sur le dosage et le contrôle de qualité du béton 
(Londres, 11-13 mai 1954) (Proceedings of a 
- symposium on mix design and quality control 
of concrete London, 11-13 May 1954). Édit. : 

C. A. C., A. G.-B. (1955) 1 vol., xvi +548p., 
nombr. fig., ref. bibl. (En vente ä la Documen- 
tation Technique du Bätiment et des Travaux 
Publies, Fr.). Voir analyse detaillee B. 1590 
au chapitre m « Bibliographie » de la DT. 88, 
— E. 36467. cDu 691.32, 


72-89. Correction de la distribution granu- 
lométrique des sables naturels. La technique 
' Rheax (Correction of the grain-size distribu- 
tion of natural sands. The Rheax technique). 
— Cement Lime, Gravel, G.-B. (juil. 1955), 
vol. 30, n° 1, p. 17-24, 6 fig. — E. 37390. 

cpu 691.223. 


73-89. Relation entre le module de finesse 
des agrégats et la quantité d’eau de gáchage 
exigée par le beton (Ueber die Beziehung 
zwischen Feinheitsmodul und Wasseranspruch 
des Betons). KocATASKIN (F.); Istanbul Tek. 
Univ. Bul., Turquie (1954), vol. 7, p. 25-34, 
5 fig. .15 ref. bibl. — E. 36825. cpu 691.322 


74-89. Effet du traitement apres prise sur 
les proprietes affectant les fissurations de retrait 
des agglomérés de beton (Effect of curing on 
the properties affecting shrinkage cracking of 
concrete block). SAEMANN (J. C.), WARREN (C.), 
Wasua (G. W.); J. A. C. I., U.S. A. (mai 1955), 
vol. 26, n° 9, p. 833-852, 19 fig. — Exposé de 
recherches entreprises pour établir la relation 
entre les procédés de traitement apres prise 
et les proprietes qui influent sur les fissurations 
dues au retrait. Compte rendu d’essais effectués 
pour déterminer le module de rupture, la 
résistance á la compression et á la traction, 
le module d'élasticité en flexion transversale, 
l'importance du retrait. — E. 36856. 

cpu 693.547. 


75-89. Contraintes dues au fluage dans les 
poutres en béton armé et en béton précontraint 
statiquement indéterminées (Zwängungsspan- 
nungen statisch unbestimmter Stahlbeton-und 
Spannbetonbalken). HaBEL (A.); Bautechnik, 
All. (juil. 1955), n° 7, p. 245-248, 13 fig., 7 réf. 
bibl. — E. 37306. ó 

CDU 624.023.72.2 : 624.041.2, 


76-89. Calcul de la pression du béton sur 
les coffrages (Calculation of pressure of concrete 
on forms). ScHJöDT (R.); Proc. A. S. C. E. 
(Struct. Div.), U. S. A. (mai 1955), vol._81, 
Separ. n° 680, 16 p., 6 fig., 11 ref. bibl. — Eta- 


! 
I 


Documentation technique (89). 


blissement d’une formule mathématique pour 
le calcul de la pression du béton sur les cof- 
frages. Facteurs considérés et constantes des 
matériaux. Comparaison avec la pratique et 
les résultats des essais. — E, 36600. 

cpu 69.057.5. 


77-89. Essais d’ancrages pour coffrages uti- 
lisés lors de la mise en œuvre de béton de masse 
(Tests of anchors for mass-concrete forms). 
Corps Engrs, U. S. Army, Waterw. Exper. 
Stn, Vick., Miss., U. S. A. (mars 1955), Tech. 
Memor. n° 6-399, v + 13 p., 6 fig. — Compte 
rendu d’essais effectués sur des ancrages utili- 
sés dans la construction de grands barrages 
aux U. S. A, Objet des essais, caractéristiques 
des matériaux. Discussion des résultats. Fissu- 
rations. Influence du diamétre des dispositifs 
d'ancrage. Conclusions. — E. 36083. 

cpu 69.057.5. 


78-89. Les coffrages dans la mise en œuvre 
du béton armé. REVEL (M.); Travaux, Fr. 
(août 1955), n° 250, p. 679-686, 10 fig. — 
E. 37584, CDU 69.057.5. 


79-89. Bibliographie pour la construction par 
temps froid (A bibliography on cold weather 
construction). TIBBETTS (D. C.); Bibl. Div. 
Build. Res., Nation. Res. Counc., Canada 
(fev. 1955), n° 10, 12 p., Bibliographie classée 
par grandes subdivisions (bätiments, ouvrages 
hydrauliques, routes, fondations, procédés de 
bétonnage, maconnerie de brique et de béton, 
protection du béton et traitement aprés prise). 
— E. 37091. CDU 69.03 « 324 ». 


80-89. Essais sur le durcissement du béton 
a la vapeur (Versuche über die Entwicklung der 
Druckfestigkeit und Biegezugfestigkeit von 
Mörtel bei Einwirkung von ungespanntem und 
gespanntem Dampf). GRAF (O.); Fortschritte- 
Forschungen-Bauwesen, All. (1954), Serie C; 
n° 3, 17 p., 23 fig., 11 ref. bibl. — Edit. : 
Franckh’sche Verlagshandlung (14a) Stutt- 
gart-O, Pfizerstr. 5-7, All. — Deux series 
d’essais, l’une ä la pression atmosphérique, 
l’autre sous une pression de 8 kg/cm?, avec 
des bétons de différentes compositions. — 
E. 36655. cDU 666.97. 


81-89. Entrainement d’air dans les pätes de 
ciment et de silice (Air entrainement in cement 
and silica pastes). BRUERE (G. M.); J. A. C. I., 
U. S. A. (mai 1955), vol. 26, n° 9, p. 905-919, 
14 fig., 9 réf. bibl. — Action de divers produits 
d’addition. — E. 36856. cpu 666.972.16. 


82-89. L’entrainement d'air et l’étude des 
mélanges de béton (Entrained air, a factor in 
the design of concrete mixes). U. S. Dept. 
Inter., Bur.Reclamat., U.S. A. (15mars1946), 
Mater. Labor., Rep. n% C-310, 14 p., 17 fig. 
h.-t., 94 ref. bibl. — Compte rendu d’essais de 
laboratoire sur l’effet de l’entrainement d'air 


sur les propriétés du beton. Discussion des - 


resultats. — E. 36191. cpu 666.972. 


83-89. Renseignements et instructions rela- 
tifs 4 Pemploi de produits d’addition entraineurs 
d’air dans le beton (Information and instruc- 
tions for use of air-entraining admixtures in 
concrete). U. S. Dept. Inter., Bur. Reclamat., 
U. S. A. (22 mars 1946), Tech. Concr. Control 
Sect. Rep. n° C-307, 13 p., 7 fig. h.-t. ar Rai- 
sons de l’emploi de produits d’addition ä 
entrainement d’air. Caracteristiques de ces 
produits. Introduction du produit dans le 
melange. Préparation du mélange. Essais. Consi- 


dérations pratiques. — E. 36190. 
reo rig cpu 666.972. 


84-89. Bétons goudronneux. OUTER (P.); 
Rev. gén. Routes Aérodr., Fr. (juil. 1955), n° 282, 
p. 75-87, 17 fig., 14 ref. bibl. — E. 37192. 

cpu 625.84. 


85-89. Eléments de construction en beton 
léger préfabriqués et précontraints (Precast 
prestressed lightweight concrete construction). 


James (A. M.) J. A. C. 1., U. S. A. (juin 1955), 
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vol. 26, n° 10, p. 1025-1034, 7 fig. — Calcul, 
mode de fabrication et montage de poutres et 
de dalles en béton léger pour planchers et 
couvertures. Module d’élasticité du béton con- 
fectionné avec emploi de schiste expansé. 
Essais. — E. 37277. cpu 666.973. 


86-89. Contrôle rigoureux de 11 467 mó de 
béton Haydite pour un bâtiment de 27 étages 
(Close control of 15,000 cu yd of Haydite 
concrete for a 27-story building). Howarp 
(E. L.), Mourton (W. E.), J. 4. C.I., U.S. A. 
(juin 1955), vol. 26, n° 10, p. 1061-1064, 6 fig. 
— Organisation du chantier de construction de 
ce bátiment ä San Francisco. Caractéristiques 
des agrégats Haydite, dosage. Compte rendu 
d’essais. — E. 37277. CDU 691.322. 


87-89. Beton léger poreux dans la construc- 
tion de maisons d'habitation (Schüttbeton im 
Wohnungsbau). BRANDT (J.); Bautech. Merk- 
hefte f. d. Wohnungsbau, All. (1951), n° 6, 
16 p., 2 fig., 16 réf. bibl. — Edit. : Verlag des 
Druckhauses Tempelhof, Berlin, All. — Defi- 
nition, Domaine d'emploi. Nature des agrégats 
utilisés : granulométrie, choix du ciment, dosage 
eau-ciment, malaxage, mise en place, décof- 
frage, confection des joints. — Mesures pour 
prévenir les fissures dues au retrait, réalisation 
des linteaux de portes et de fenétres, des che- 
minées et des conduits d’aération, des planchers. 
Coffrages, organisation des chantiers. Prix de 
revient, contréle du béton. — E. 33567. 

cpu 693.5. 


Deb mo Enduits. Revétements. 


88-89, Comment poser les revétements de 
sol pour les rendre durables (How to install 
your floors for long life). WEISSMAN (N.), 
WYDER (C. G.); Tiré à part de : Factory mana- 
gement Maintenance, U. S. A. (oct. 1954), 
p. 114-123, 5 fig. — Importance de la pose. 
Conseils pratiques pour les divers revétements. 
— E. 36438. CDU 69.025.3, 


89-89. Comment faire durer yos revétements 
de sol (How to make your floors last longer). 
WEISSMAN (N.); WYDER (C. G.); Tiré á part 
de: Factory Management Maintenance, U. S. A. 
(déc. 1954), p. 114-123, 5 fig. — Le róle de 
Ventretien. Conseils pratiques. — E. 36439. 

cpu 69.025.3. 


90-89. Comment choisir les revetements de 
sol convenant á votre installation (How to 
select the right floors for your plant). WEISS- 
MAN (N.), WYDER (C. G.); Tiré á part de: 
Factory Management Maintenance, U. S. A. 
(mai 1954), 10 p., 7 fig. — Détermination des 
conditions auxquels les revétements doivent 
répondre. Qualités des divers revétements. 
Conseils pratiques. — E. 36437. 

cpu 69.025.3. 


91-89. Revetements de sols (Flooring mate- 
rials). Univ. Illinois Bull., U. S. A. (mars 1955), 
vol. 52, n° 56, Small Homes Council-Circular 
ser. FA. 6, 6 p., 14 fig. — Caractéristiques des 
divers types de revétements de sols : résistance 
à Phumidité, transmission de la chaleur, faci- 
lité d'entretien, résistance á la graisse et aux 
huiles, absorption du bruit. — E. 36821. 

cpu 693.7. 


Ef] 92-89. Revêtements de sol et revéte- 
ments muraux (Fussbóden und Wandverklei- 
dungen). EBINGHAUS (H.); Edit. : Fachbuchver- 
lag Dr. Pfanneberg und Co., All, 1 vol. 
xii + 256 p., 428. fig., 7 fig. h.-t. Voir analyse 
détaillée B. 1598 au chapitre 111 « Bibliographie » 
de la D. T. 88. — E. 36910. cpu 69.025.3. 


Deb ne Béton armé. 

93-89. Sur les revêtements de sols en xylo- 
lite. I. II. (fin) (Ueber Steinholz-Fussbó den). 
MEUSER-BOURGOGNION (J. W.) Wozrr (P. M. 


N 


da AA N AN ee x A . 14 at Y 
ee 


À 


1258 


de); Schweiz. Archiv Suisse (juin 1955), n° 6, 

p. 199-203, 1 fig.; (août 1955), n° 8, p. 241-250, 

12 fig, 30 réf. bibl. — E. 37146. 37879. 
cpu 624.025. 3 : 729.358. 


=) 94-89. Normes de l’American Concrete 
Institute (A. C. I. Standards-1954). Amer. Concr. 
Inst., U. S. A., 1 vol., iv + 263 p., nombr. 
fig., ref. bibl. — Voir analyse détaillée B. 1607 
au chapitre ım « Bibliographie ». — E. 36054. 
cpu 69.001.3. 


95-89. Calcul des constructions en beton 
armé par les procedes utilisant le coefficient de 
sécurité (Load-factor methods of designin 
reinforced concrete). THomas (F. G.); Reinf 
Concr. Rev., G.-B. (1955), vol. 3, n° 8, p. 511- 
569, 23 fig., 18 ref. bibl. — Compte rendu 
d’etudes et essais effectués au Building Research 
Board de Grande-Bretagne. — E. 36879. 

cpu 624.04. 


96-89. Les ouvrages en béton armé. Sta- 
tique et construction (Le opere in cemento 
armato. Statica e costruzione). COLORIO (G.); 
Edit. : S. Lattes e C., Ital. (1954), 1 vol., 639 p., 
483 fig. — Voir analyse detaillee B. 1602 au 
chapitre 11 « Bibliographie » de la D. T. 88. 
— E. 36336. cpu 624.04. 


ES 97-89. Travaux concernant les arma- 
tures utilisees dans la construction en beton 
arme (Bewehrungsarbeiten im Stahlbetonbau). 
DOoLSHENKO (G. F.); Edit. : Fachbuchyerlag 
GmbH, All. (1953), 1 vol., 72 p., 90 fig. — Voir 
analyse détaillée B. 1596 au chapitre 11 « Biblio- 


graphie ». de la DT. 88. — E. 36188. 


cpu 693.554. 


98-89. Les aciers des armatures du béton 
armé. Ros (M.); Rev. Métall., Fr. (fév. 1955), 
n° 2, p. 105-115, 30 fig., 3 ref. bibl. — Dévelop- 
pement, progrès, classification des aciers. 
Qualités et propriétés mécaniques des aciers. 
Contraintes admissibles du béton armé. Sécu- 
rité des constructions en béton armé. Perspec- 
tives. — E. 37416. CDU 693.554. 


Deb ni Béton précontraint. 

99-89. Comportement de poutres constituées 
d'éléments en béton précontraint enrobés dans 
du béton ordinaire ou armé (Behavior of pres- 
tressed concrete composite beams). Evans 
(R. H.), PARKER (A. S.); J. A. C. I, U.S. A. 
(mai 1955), vol. 26, n° 9, p. 861-878, 13 fig., 
1 réf. bibl. — Résultats d’essais effectués pour 
déterminer le comportement de divers types 
d’elements précontraints et la qualité de l’adhé- 
rence. Etude de la propagation des fissures à 
la jonction des deux sortes de béton. — E. 
36856. cpu 691.328.2. 


100-89. Les ingénieurs des services de recher- 
ches mettent au point un nouveau dispositif 
d’ancrage pour le béton précontraint (Resear- 
chers develop new end anchor for prestressed 
concrete). Texas Engineering Experiment Sta- 
tion News, U. S. A. (sep. 1954), vol. 5, n° 3, 
p. 14-15, 3 fig. — Description d’un nouveau 
dispositif mis au point aux U. S. A. et permet- 
tant de réaliser des &conomies de temps et 
d’argent. — E. 37059. CDU 693.56. 


101-89. Resistance des poutres continues en 
béton précontraint sous des charges statiques 
et des charges répétées (Strength of continuous 
prestressed concrete beams under static and 
repeated loads). Lin (T. Y.). J. A. C. L, 
U.S. A. (juin 1955), vol. 26, n° 10, p. 1037-1059, 
27 fig., 9 réf. bibl. — Compte rendu d’essais de 
quatre poutres continues de 15,25 m de lon- 
gueur. Influence de l’adjonetion d’une arma- 
ture en acier doux non précontrainte. — E. 
37277. CDU 624.044 : 693.56. 


102-89. Résistance limite des poutres en 
béton précontraint (The ultimate strength of 
prestressed concrete beams). Cowan (H. J.); 


Annales de l’Institut Technique du Bâtiment et des Travaux Pu 
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Struct. Engr, G.-B. (juil. 1955), vol. 33, n° 7, 
p. 197-212, 14 fig., 10 réf. bibl, — E. 37083. 
cpu 624.072.2 : 624.044. 


103-89. Calcul des réservoirs et des tuyaux 
en béton précontraint (The design of prestressed 
concrete tanks and pipes). Cowan (H. J.); 
Reinf. Concr. Rev., G.-B. (1955), vol. 3, n° 8, 
p. 571-585, 5 fig., 2 réf. bibl. — E. 36879. 

cpu 621.642, 


104-89, Essais de poutres en béton précon- 
traint armées de fils de 7 mm de diamètre (Pres- 
tressed concrete beams tests on beams with 
0,276 in, wire). Reinf. Concr. Rev., G.-B. (1955), 
vol. 3, n° 8, p. 595-600, 5 fig. — E. 36879. 

CDU 693,564. 


105-89. Calcul et construction du pont en 
béton précontraint sur la rivière Palar (Inde) 
(Design and construction of prestressed concrete 
bridge across river Palar). Namprar (K. K.); 
J. Indian Roads Congress, Inde (juin 1955), 
vol. 19, n° 3, p. 301-359, 39 fig. — Pont a 
poutres á 23 travées de 27,45 m de portée. 
Organisation du chantier. — E. 37188. 

cpu 624,27.012,46. 


106-89. Constructions en céramique précon- 
trainte. — Bätir, Fr. (juin 1955) n° 50, p. 10-17, 
18 fig. — Industrialisation des méthodes dans 
la construction de bätiments scolaires, emploi 
de panneaux céramiques autoporteurs de hau- 
teur d’étage préfabriqués en usine. Application 
de la précontrainte aux produits céramiques. 
— E. 37034. cpu 691.42. 


107-89. Emploi de la technique de la précon- 
trainte pour la consolidation du passage supérieur 
de la ligne de chemin de fer prés de Lachen(Suisse) 
(Anwendung der Vorspanntechnik auf die Sanie- 
rung der SBB-Ueberführung bei Lachen). 
SCHUBIGER (E.), WACHTER (H. R.); Schweiz. 
Bauztg, Suisse Se juil. 1955), n° 31, p. 475-478, 
6 fig. — E. 37506. CDU 624.004.6. 


108-89. Acier á haute résistance pour béton 
précontraint (Hoogwaardig staal voor Voorges- 
pannen Beton). BRUGGELING (A. S. G.); Inge- 
nieur, Pays-Bas (1er juil. 1955), n° 26, p. Bt. 51- 
Bt. 59, 11 fig. — Etude des différents problémes 
relatifs au comportement de l’acier A haute 
résistance. Définition du fil d’acier idéal pour les 
constructions en béton précontraint. — E. 
37114, 

cpu 669.14.018.292 : 691.873 : 62.4.011 47. 


109-89. Essais de frottement avec des fais- 
ceaux de fils de précontrainte PZ sur des éprou- 
vettes á forte courbure (Reibungsversuche mit 
Vorspannbündeln PZ an Probekórpern mit 
starker Krümmung). Wırtroat (H.); Bau- 
technik, All. (août 1955), n° 8, p. 267-272, 14 fig., 
1 ref. bibl. — Compte rendu d’essais effectués 
en Allemagne. — E. 37736. CDU 693.564. 


Dec CHARPENTE. MENUISERIE. 
SERRURERIE 


Decj Travail du bois. Charpente. 
Menuiserie. 


110-89. Vingt et uniéme rapport annuel de la 
Timber Development Association (G.-B.).(T.D.A. 
21st. Annual report). Timber Development 
Association, 21 College Hill, Londres, E.C. 4, 
G.-B., (19 avr. 1955), 1 broch., 36 p., nombr. 
fig. — Compte rendu des recherches surles divers 
types de planchers en bois, et l’utilisation du 
bois pour les couvertures et la construction de 
silos, d'entrepóts. — E. 37455. CDU 674. 


111-89. Essais relatifs á la construction en 
bois. II. (Versuche für den Holzbau.), BRÜNING 
(H.), Ecner (K.), Kors (H.), MLynek (F), 
MÖRLER (K.), Stoy (W.); Fortschritte Fors- 
chungen Bauwesen, All. (1955), Série D., n° 20, 
108 p., nombr. fig., nombr. ref. bibl. — (1er par- 


blics — N° 95, novembre 1955. 


¥ 


tie parue dans notre D.T. 72, n° 156, de fév. 


1954). — Eléments en bois assemblés par collage 
ou par clouage, essais de flambage effectués au 


cours des dernières années à Stuttgart et à 


Karlsruhe, assemblages boulonnés, influence 
de la résistance des clous et du bois sur la résis- 
tance d’ensemble des éléments cloués, influence 
de l’espacement des clous sur la force portante 


_des joints, caractéristiques des colles utilisées 


pour la réalisation d’éléments porteurs, résis- 

tance des bois améliorés, séchage artificiel du 

bois en Suede et en Finlande. — E. 37053. 
cpu 624.04 : 674. 


Dec 1 Travail des métaux. Charpente. 
Soudure. Menuiserie. 


112-89. Méthodes de calcul des joints soudés 
soumis à des charges statiques (Metodi di cal- 
colo, dei giunti saldati sottoposti a carichi sta- 
tici). GUERRA (U.), GIRARDI (U.); Costr. metall., 
Ital. (mai-juin 1955), n° 3, p. 16-24, 14 fig. — 
Introduction. Examen des principaux régle- 
ments existants. Nouvelles méthodes de calcul 
récemment présentées dans des manifestations 
internationales et discussion des bases expéri- 
mentales sur lesquelles elles se fondent. — E. 
37348. cpu 621.791. 


113-89. Assemblages boulonnés (Bolted con- 
nections — research). MUNSE (W. H.); Proc. 
A. S. C. E. (Struct. Div.), U. S. A. (mars 1955), 
vol. 81, Separ. n° 650, 18 p., 9 fig., 13 réf. bibl. — 
Le boulon á haute résistance permet des assem- 
blages supérieurs et souvent plus robustes que 
les assemblages rivés, á condition qu’il soit posé 
avec une forte tension initiale. Raisons et effets 
de cette tension initiale. Résultats d’essais de 
fatigue et d'essais statiques sur des boulons et 
assemblages boulonnés travaillant au cisaille- 
ment et á la traction. — E. 35440. cpu 621.882. 


114-89. Les boulons 4 haute résistance dans 
la pratique de la construction (High strength 
steel bolts in structural practice). BELL (M. H.); 
Proc. A. S. C. E. (Struct. Div.), U. S. A. (mars 
1955), vol. 81, Separ. n° 651, 36 p., 29 fig. — 
Caractéristiques des divers types de boulons 
utilisés, étude des conditions de serrage. Exem- 
ples de réalisations. — E. 35441. 

cpu 621.882. 

115-89. L’Institut des Sciences naturelles de 


Belgique à Bruxelles. Novcoropsky (L.); Tech. 
Trav., Fr. (juil.-août 1955), n°s 7-8, p. 201-219, 


37 fig. — Description des bâtiments à ossature 
en acier doux soudé a l’arc. — E. 37213. 
CDU 721.2. 


116-89. Atelier de fabrication (Fabrikations- 
halle). MoELLER (B.); Stahlbau-Bericht, Suisse 
(mai 1955), n° 17, 11 p., 7 fig. — Description 
d’un bâtiment industriel de construction métal- 
lique. Réalisation de la couverture, des murs de 
remplissage, des planchers, des fondations. 
Caractéristiques des escaliers. — E. 36813. 

CDU 725.4. 


117-89. Norme britannique sur Pemploi de 
Pacier de construction dans le bätiment (Révi- 
sion de la norme B. S. 449) (Draft british stan- 
dard for the use of structural steel in building 
(Revision of B. S. 449). — British Standards 
Institution, British Standards House, 2 Park 
Street, Londres, W. 1, G.-B. (10 mars 1955), 
CT (B) 9926, B/20, 92 p., nombr. fig. — Défini- 
tion, caractéristiques des matériaux, charges, 
pression du vent, contraintes admissibles, cal- 
culs et détails de construction, travaux en ate- 
lier. Montage. Essais des soudures. — E. 37632. 

CDU 691.714. 


118-89. Construction des bátiments des ser- 
vices techniques de la Deutsche Lufthansa à 
Hambourg-Fuhlsbüttel (Vom Bau der technis- 
chen Basis fiir die Deutsche Lufthansa in Ham- 
burg-Fuhlsbüttel). Havemann (H. K.), Her- 
BER (K.-H.); Bautechnik, AU. (juin 1955), n° 6, 


+ p. 177-182, 16 fig. — Hangar de construction 
_ métallique de 220 m de longueur, 50 m de lar- 
_ geur et 23,6 m de hauteur. — E. 36740. 
ur cpu 725.391.014.2. 


“ 


Ded TRAVAUX D’ACHEVEMENT 
Ded j Couverture. 


119-89. Application de la normalisation dans 
Pétude des types de couvertures pour remises de 
locomotives á vapeur (Standardization of type 
and design applied to steam-locomotive shed 
roofs). BEER (V. F.); Proc. Instn. civ. Engrs, 
G.-B. (juin 1955), Part II, Engng Div., vol. 4, 

n° 2, p. 171-187, 5 fig., 3 fig. h.-t. — Etude des 
_procédés de construction utilisés pour le renou- 
vellement des couvertures de six remises de loco- 
motives á vapeur sur les chemins de fer anglais. 
— E. 36847. cpu 690.24. 


120-89. Réparation des couvertures en 
_asphalte coulé et en carton bitumé (Repairs to 
mastic asphalt and felt roof covering). B. R. S 
Dig., G.-B. (juil. 1955), n° 79, p. 3-4. — E 
37762. CDU 69.024.158. 


Def PREFABRICATION 


121-89. Préfabrication en acier. Tech. Ar- 
chit., Fr. (juin 1955), n° 1, « Acier 2», p. 62-68, 
43 fig. — Maisons d’habitation (Bega, Domofer, 
Fillod, Melingue, Phénix, Préfamétal, Monoli- 
thor, Stran Steel, La Lorraine). — Ecoles. Blocs. 
— E. 37378. cpu 9.62. 


122-89. Nouveau procédé de construction 
(New method of construction). Concr. Build. 
Concer. Prod., G.-B. (août 1955), vol. 30, n° 8, 
p. 227-228, 7 fig. — Description sommaire du 
procédé « Cranley » utilisé en Grande-Bretagne. 
Confection et assemblage des éléments préfa- 
briqués en beton. — E. 37766. cpu 69.002.2. 


Dic CLIMATISATION 


123-89. Variation du rendement calorifique 
 effectif de radiateurs, convecteurs et panneaux 
chauffants (Variation of effective heat factors 
of radiators, convectors and baseboard units in 
different types of rooms). AYBERS (N.); Istan- 
bul Tek. Univ. Bul., Turquie (1954), vol. 7, 
p. 1-24, 18 fig., 7 réf. bibl. — Résultats d'essais 
effectués aux U. S. A. dans douze piéces dif- 
férentes. — E. 36825. cDU 536.2. 


124-89. Utilisation des combustibles dans 
Pindustrie. Comité consultatif de PUtilisation 
de l’Energie, Ministère de l’Industrie et du Com- 
merce, 101, rue de Grenelle, Paris, Fr. (juin 
1952), 1 broch., 24 p., 19 fig., 4 réf. bibl. — Ren- 
seignements et recommandations sur la facon 
de conduire les installations thermiques de facon 
économique. Production de la vapeur, tirage, 
bilan thermique d'une chaudière, Utilisation de 
la vapeur, calorifugeage. — E. 37535. 

cpu 697.004. 


125-89. Le mazout dans le chauffage des 
locaux et les applications domestiques. Poeles 
industriels. — Comité Professionnel du 
Pétrole, Centre du Mazout, 51, Bd de Cour- 
celles, Paris, Fr. (fév. 1955), Publ. n° 39, 38 p., 
nombr. fig. — Etude des poéles 4 mazout utilisés 
pour le chauffage des locaux ä usage collectif : 
ateliers, salles de spectacle, magasins de vente, 
restaurants, établissements d’enseignement, 
musées, bibliothèques, églises, hôpitaux. Prin- 
cipes de construction des divers éléments : corps 
de chauffe, brûleur, circuit d’alimentation en 
combustible, dispositif d’alimentation en air de 
combustion, dispositifs de sécurité. Choix du 
type d’appareils en fonction des besoins, condi- 
tions d’une bonne utilisation. Catalogue. — E. 
37026. cpu 697.244. 


126-89. Réglementation concernant le stock- 
age et l’emploi des liquides inflammables de 
deuxième catégorie. Ed. : Comité Professionnel 
du Pétrole, Centre du Mazout, 51, Boulevard de 
Courcelles, Paris, Fr. (mars 1955), Publ. n° 41. 
114 p., 3 fig. — Réservoirs souterrains, réser- 
voirs non enterrés, réservoirs en béton armé, 

tude de la législation concernant les habita- 
tions : règlement sanitaire de la ville de Paris, 
règlementation des dépôts de liquides inflamma- 
bles de deuxième catégorie utilisés dans les 
immeubles d’habitation de la ville de Paris; 
Dispositions relatives aux établissements rece- 
vant du public : dispositions générales commu- 
nes à tous les établissements; dispositions par- 
ticulières applicables aux établissements de 
spectacles et à d’autres établissements. — E. 
37027. CDU 621.642. 


127-89. Le mazout dans le chauffage des 
locaux et les applications domestiques. Poeles 
et cuisinieres. Comité Professionnel du Pétrole, 
Centre du Mazout, 51, Bd de Courcelles, Paris, 
Fr. (fev. 1955), Publ. n° 38, 72 p., nombr. fig. — 
Cette brochure concerne les appareils en fabri- 


-cation au 41° janvier 1955. Elle a pour but de 


réunir les principaux renseignements permet- 
tant d’orienter l’utilisateur dans le choix de l’ap- 
pareil approprie. Principes de construction, 
caracteristiques des divers types de brüleurs, 
du corps de chauffe, enveloppe, récupération de 
chaleur, réservoir. Appareils de réglage : dispo- 
sitifs de sécurité. Listes des constructeurs ou 
fournisseurs. Conditions d'une bonne utilisa- 
tion. Classification des poéles et cuisiniéres. — 
E. 37025. CDU 697.244, 


128-89. Essais au tunnel aérodynamique de 
modéles de gazométres hélicoidaux (Wind- 
tunnel experiments on models of a spirally- 
guided gasholder). Hankins (G. A.), MiL- 
BOURNE (S. M.); The Gas Council, Reference 
Section, Press and Information Dept., 1 Gros- 
venor Place, Londres SW. 1, G.-B., 1 vol., The 
Gas Res. Board, Publ. GRB 28/15, 90 p., 55 fig., 
6 pl. h.t. — Cette brochure contient un rapport 
des essais effectués au tunnel aérodynamique 
du National Physical Laboratory de Grande- 
Bretagne et un résumé de la discussion a laquelle 
a donné lieu ce rapport. Les essais ont porté sur 
un modèle à l’échelle de 1 : 100 et sur un autre 
modèle à l’échelle de 1 : 40. Discussion des 
résultats. — E. 36000. cpu 621.042. 


129-89. Conductibilité thermique des maté- 
riaux de construction. Méthode de la plaque 
chauffante. (Conductibilidade termica de mate- 
riais de construcao. Metodo da placa quente). 
Lab. nacion. Engria civ. (Minist. Obras publ.), 
Portug. (1954), Especif. E 24-1954, ser. B-Sec. 
5, 10 p., 7 fig. — Projet de norme sur l’essai de 
conductibilité thermique, en vue d’uniformiser 
la technique des essais. Bases de la méthode, 
appareillage nécessaire, préparation des éprou- 
vettes, presentation des résultats. — E. 36934. 

cpu 699.86. 


EN 130-89. Le chauffage par rayonnement. 
Notions élémentaires pour le calcul et Pexécu- 
tion des installations. (Die Strahlungsheizung. 
Kurzer Abriss über ihre Berechnung und Aus- 
führung). KoLLMAR (A.); Edit. : Verlag Haen- 
chen u. Jah, All. (1954), 2° edit. 1 vol., « HR » — 
Bücher, vol. 1, 71 p., 26 fig., 39 réf. bibl. — Voir 
analyse détaillée B. 1600 au chapitre 11 « Biblio- 
graphie » de la D. T. 88. — E. 35895. 

cpu 697.353. 


ES) 131-89. Calorifugeage et protection 
contre le froid. Guide pour Pisolation des ins- 
tallations de chauffage, de ventilation et de cli- 
matisation (Wárme und Kálteschutz. Ein Leit- 
faden für die Isolierung von Heizungs, Lüft- 
ungs-und Klimaanlagen). Wants (H. A.); 
Edit. : Verlag Haenchen u. Jäh, All. (1955), 
4 vol., « HR » Bücher, vol. 8, 126 p., 70 fig. — 
Voir analyse détaillée B. 1599 au chapitre UI 


«Bibliographie » de la D. T. 88. — E. 35896. 
cpu 697. 


Dic 1 Chauffage. 

132-89. Considérations thermiques dans la 
conception des habitations (Thermal considera- 
tions in house design). Commonwealth Expe- 
rim. Build. Stn, Austral. (juin 1955), Notes on 
Scie, Build. n° SB35, 4 p., 8 fig., 7 ref. bibl. — 
E. 37445. cpu 728.551.585. 


133-89. Aide-mémoire du chef d’établissement 
qui part 4 la recherche des calories perdues. 
Comité Consultatif de l’Utilisation de l’Energie, 
Ministere de l'Industrie et du Commerce, 101, 
rue de Grenelle, Paris, Fr. (juin 1954), 1 broch. 


8 p.— Conseils pratiques concernant la conduite | 


de la chaufferie; alimentation en eau des chau- 
diéres, utilisation des combustibles, tirage, 
fumées. Aménagement des appareils de manœu- 
vre. Consignes. — E. 37536. CDU 697. 


134-89. Recherches sur le chauffage domes- 


tique et la ventilation des habitations à bon 


marché. Dick (J. B.); Ann. I. T. B. T. P., Fr. 
(oct. 1955), n° 94, (Equipement Technique : 49), 
p. 983-988, 2 fig. — (Journées internation. de 


Chauffage, Ventilation et Conditionnement de 


l'Air 9-11 mai 1955) Exposé des études faites en 
ce qui concerne l’isolation et la mise en œuvre 
de différents modes de chauffage sur deux grou- 
pes de maisons expérimentales et d’autres 
immeubles ainsi que sur la ventilation de mai- 
sons non occupées et occupées. Discussion du 
programme de recherches. — E. 37120. 
CDU 697.3. 
135-89. Réalisations allemandes. (Le chauf- 
fage central dans les habitations économiques). 
ROEDLER (F.); Ann. I. T. B. T. P., Fr.(oct. 
1955), n° 94 (Équipement technique : 49), 


p. 987-982, 23 fig. — (Journées internation. de — 


Chauffage, Ventilation et Conditionnement de 
l’Air 9-11 mai 1955). — Se plaçant au point de 
vue économique, l’auteur examine l’isolation 
des habitations et les divers modes ou systémes 
de chauffage. Il développe les avantages du 
système « Domotherme » et montre comment 
on peut concilier les besoins de chaleur et les 
ressources des occupants, bien que parfois au 
détriment de l’hygiène. Nécessité de la propreté 


des surfaces de chauffe et dispositifs adéquats. 


Bilans comparatifs de systèmes de chauffage. 

Fausses économies obtenues par suppression des 

radiateurs dans certaines pièces. — E. 37120. 
cpu 697.3. 


136-89. Réalisations belges. (Le chauffage 
central dans les habitations économiques). 
DE GRAVE (A); Ann. I. T. B. T. P., Fr. (oct. 
1955), n° 94 (Equipement technique : 49), p. 945- 
966, 11 fig. — (Journée internation. de Chauf- 
fage, Ventilation et Conditionnement de l’Air. 
— 9-11 mai 1955. — Exposé de l’expansion de 
la réalisation d’habitations et de logements 
modestes gráce á deux lois belges encourageant 
la construction. Solutions utilisées. Exemples 
de réalisations de distribution de chaleur. — 
E. 37120. cpu 697.3. 


137-89. Spécification normalisée britannique 
pour les garde-feu des appareils de chauffage 
(British Standard specification fireguards for 
heating appliances). British Standard 1945, 
G.-B. (1953), 2 fig. — Définitions, prescriptions 
générales. Radiateurs á gaz, électriques, á 
huile. Efficacité du garde-feu et résistance méca- 
nique. — E. 37103. — Trad. I. T. 435, 6 p. 

cpu 697.2. 


138-89. Foyers automatiques aux combusti- 
bles solides, brüleurs et avant-foyers au char- 
bon. Bull. Co. S. T. I. C., Fr. (avr. 1955), 
n° B : Industr. Thermiques, 79 p., nombr. fig. — 
Avant-foyers. Brúleurs á vis, á trémie. Brüleurs 
á vis, á vis preneuse en soute. Foyers á poussoir. 
Grilles mécaniques. — E. 37048. 

cpu 697,243. 


139-89. Étude expérimentale sur les tempé- 
ratures maxima du fluide chauffant dans les 
panneaux à tubes enrobés. PASCAL (A.); — Ann. 


\ 


1260 


I. T. B. T. P., Fr. (oct. 1955), n° 94 (Equipe- 
ment technique : 49) p. 1073-1084, 9 fig. —(Jour- 
nées internation. de Chauffage, Ventilation et 
Conditionnement de l’Air — 9-11 mai 1955). 
Des essais de dalles de béton avec tubes enro- 
bes soumises à des cycles de chauffage et de 
refroidissement alternés montrent qu'il est pos- 
sible d'augmenter la température du fluide 
chauffant sans nuire au béton. — E. 37120. 
cpu 697.3. 


140-89. Températures limites à respecter 
dans le chauffage par le plafond et dans le chauf- 
fage par le sol. MARÉCHAL (J. C.); Ann. 
I. T. B. T. P., Fr. (oct. 1955), n° 94 (Equipe- 
ment Technique : 49), p. 1085-1105, 29 fig. — 
(Journées internation. de Chauffage, Ventila- 
tion et Condionnement de l’Air — 9-11 mai 
1955). — Exposé des recherches concernant les 
températures limites admissibles pour le confort 
dans le chauffage par rayonnement. Cas des pla- 
fonds rayonnants. Présentation et comparai- 
son des résultats de KoLLMAR en Allemagne, de 
CHRENKO en Angleterre et MISSENARD en 
France. Tentatives étrangéres concernant les 
sols chauffants. Recherches faites en France 
par MARECHAL au Centre Experimental de 
~ Recherches et d’Etudes du Bätiment et des 
Travaux Publics. Exposé des recherches récen- 
tes de MissENARD. — E. 37120. cpu 697.3. 


141-89. Le dimensionnement des vases d'ex- 
pansion, compte tenu de la hauteur de refoule- 
ment de la pompe (Consider pump heads for 
adequately sizing expansion tanks). CHEw- 
NING (R. C.), PETERSON (R. W.); Heat. Pip. Air 
Condition., U. S. A (juil. 1955), vol. 27, n° 7, p. 
106-113, 9 fig. —E. 37459. cpu 697.3. 


142-89 Chauffage central, ventilation et con- 
ditionnement d’air. Conditions communes á tous 
les systemes (Centrale verwarming, luchtver- 
versing en klimaatregeling. Gemeenschap- 
pelijke eisen voor alle systemen). Inst. Belge 
Normalisat., Belg. (déc. 1954); 1'e édit., norme 
Belge NBN 237/1953, 59 p., 13 fig., (en fran- 
cais et flamand) — Règles relatives aux chau- 
dières, échangeurs de chaleur, tuyauteries, 
robinetterie, corps de chauffe, calorifuseage, 
travaux de peinture, appareillage électrique. — 
E. 37679. cpu 693-3. 


143-89. Exploitation économique du chauf- 
fage central dans la construction d’immeubles 
a loyers modérés (Wirtschaftlicher Betrieb der 
Zentralheizung im sozialen Wohnungsbau). 
KÄSTNER (J.); Heiz.-Lüft.-Haustech., All. (jan. 
1955), vol. 6, n° 1, p. 14-17, 6 fig. — E. 36770. 

CDU 697.3. 


144-89. Développement des chauffages ur- 
bains en Allemagne. BORMANN (K.); Ann. 
I. T. B. T. P., Fr. (oct. 1955), n° 94 (Equipe- 
ment technique : 49) p. 1005-1012,7 fig. —(Jour- 
nées internation. de Chauffage, Ventilation et 
Conditionnement de Air — 9-11 mai 1955). 
— Le chauffage urbain est considéré en Alle- 
magne comme un élément de confort et une 
nécessité économique. Le comptage est réalisé 
au moyen du compteur « Prinke » ä limiteur 
de puissance. Le prix de vente est inferieur au 
prix de revient du chauffage individuel et un 
developpement de ce mode de chauffage est ä 
prévoir méme dans des villes de moins de 30 000 
habitants. — E. 37120. CDU 697,34, 


145-89. Recent développement du chauffage 
urbain à Paris. SALMON LEGAGNEUR (M.) ; Ann. 
I. T. B. T. P., Fr. (oct. 1955), n° 94 (Equipe- 
ment technique : 49), p. 1021-1028, 4 fig. —(Jour- 
nées internation. de Chauffage, Ventilation et 
Conditionnement de l’Air — 9-11 mai 1955). 
— Contexture actuelle du chauffage urbain de 
Paris. Le développement est actuellement lent 
et l’abaissement progressif du loyer de l’argent 
est un probléme á résoudre pour de nouveaux 
investissements. — E. 37120. CDU 697.34. 

146-89. Développement des chauffages 
urbains en Autriche. KLOIBER (H.); Ann. 
I. T. B. T. P., Fr. (oct. 1955), n° 94, (Equipe- 


Annales de l’Institut Technique du Bâtiment et des Travaux Publics — N° 95, novembre 1955. 


ment technique : 49) p. 999-1004, 5 fig. —(Jour- 
nées internation. de Chauffage, Ventilation et 
Conditionnement de l'Air — 9-11 mai 1955). 
— Le développement du chauffage urbain dans 
des villes de moyenne importance d’Autriche 
a été favorisé par une ordonnance imposant à 
toute chaufferie même industrielle de produire 
simultanément de la chaleur et de Pénergie 
électrique, ce qui entraîne de notables écono- 
mies. — E. 37120. cpu 697.34. 


147-89. Résultats d’expérience de chauf- 
fages urbains français les plus récents. FiscH 
(R.); Ann. I. T. B. T. P., Fr. (oct. 1955), n° 94, 
(Équipement technique : 49), p. 1033-1038. — 
(Journées internation. de Chauffage, Ventilation 
et Conditionnement de l’Air— 9-11 mai1955).— 
Developpement du chauffage urbain en France. 
Avantage du systéme pour les villes de moyenne 
importance. Choix des chaudieres, du fluide 
chauffant, du calorifuge et du système de comp- 
tage. Avantage économique du raccordement 
au réseau urbain. Etude financiére du program- 
me de construction et modes de financement ä 
envisager. Qualités du chauffage urbain. — E. 
37120. cpu 697.34. 


148-89. Contribution des installateurs au 
développement des chauffages urbains. ZINI- 
KER (C.); Ann. I. T. B. T. P., Fr. (oct. 1955), 
n° 94, (Equipement technique: 49), p. 1029-1032. 
— (Journées internation. de Chauffage, Venti- 
lation et Conditionnement de l’Air —-9-11 mai 
1955). — Les difficultés de l'installateur du 
réseau de distribution du chauffage urbain 
devraient amener à une diminution des prix de 
premier établissement grâce à une contribution 
des installateurs. Ceux-ci pourraient étudier 
avec soin les répercussions de certaines dispo- 
sitions de vannes, compensateurs et points 
fixes sur les travaux de génie civil, organiser 
rationnellement les chantiers et utiliser un 
outillage adéquat. —E. 37120. 

cpu 697.34. 


Die n Ventilation. Séchage. 

149-89. Ventilation dans les usines. Classifi- 
cation et prescriptions générales pour les pro- 
jets (Ventilatii in uzine. Clasificare si prescriptii 
generale de projectare). Norme de l’État rou- 
main STAS 1238-50, Edit. officielle, (1% nov. 
1950, 6 p., 2 fig. — Définitions, critéres pour le 
choix de l’emplacement et l’exécution des báti- 
ments industriels en vue d'assurer une ventila- 
tion appropriée. Ventilation naturelle, tempéra- 
ture, humidité. Règles concernant la réception 
et les essais. Limites admissibles de concentra- 
tion des gaz toxiques, des vapeur et de la pous- 
sière dans les ateliers. — E. 37104., Trad. I. T. 
436, 14 p. — cou 331.823. 


Dif PROTECTION CONTRE LES 
DÉSORDRES ET ACCIDENTS 


Dif j Protection contre le bruit 
et les vibrations. 


150-89. Vibrations dans les bâtiments (Vibra- 
tions in buildings). B. R. S. Dig., G.-B. (juin 
1955), n° 78, 7 p., 4 fig. — Dommages causés 
aux bätiments par les vibrations, moyens de 
réduire les vibrations. Isolation des bätiments. 


— E. 36955. cpu 699,84, 


151-89. Insonorisation des bátiments indus- 
triels. BRILLOUIN (J.); Cah. C. S. T. B., Fr. 
(1955), n° 23, Cah. 209, 7 p., 4 fig. — E. 37622. 

cpu 699.844. 


152-89. Insonorisation des bâtiments. BRrIL- 
LOUIN (J.); Tech. Archit., Fr. (juin 1955), n° 4, 
« ACIER-2 », p. 69-74, 7 fig. — Précautions 
acoustiques á prendre dans les constructions 
légéres, notamment les constructions á ossature 
en acier. — E. 37378. CDU 9.69, 


Ni 


Te, 


Dif 1 Protection contre l’incendie. 


153-89. Sécurité incendie dans le bâtiment. 


Les essais de resistance au feu des murs et 
poteaux a la station expérimentale du C. S. T. B. 
FackLER (J. P.); Cah. C. S. T. B., Fr. (1955), 
n° 23, Cah. 207, 18 p., 29 fig. — E. 37622. 

cpu 699,81. 


154-89, Essais au feu de murs et cloisons à 
ossature en bois et revêtement de fibro-ciment 
(Fire tests of wood-framed walls and partitions 
with asbestos-cement facings). MITCHELL (N. 
D.); U. S. Dept. Commerce (Nation. Bur. 
Standards) U.S. A. (10 mai 1951), Build. Ma- 
ter. Struct. Rep. 123, 14 p., 14 fig., 1 ref. bibl. 
— Essais exécutés sur trois murs et quatre cloi- 
söns ä charpente en bois et revétement en fibro- 
ciment avec ou sans garnissage intérieur. Résul- 
tats comparés pour les différents modes de cons- 
truction et les matériaux de garnissage utilisés. 
— E. 36264. cpu 699.81. 


155-89. Résistance au feu des poutres, pou- 
trelles, fermes, plafonds, poteaux, planchers et 
plafonds, toitures, murs et cloisons (Fire resis- 
tance ratings of beam, girder and truss protec- 
tions, ceiling constructions, column protections 
floor and ceiling constructions, roof construc- 
tions, walls and partitions). Nation. Board 
Fire Underwriters, U.S. A. (jan. 1954), 48 p., 
100 réf. bibl. — Cette brochure comporte des 
tableaux indiquant la durée de la résistance au 
feu des divers éléments de construction en béton 
ordinaire ou en béton armé, en acier, en plátre, 
en terre cuite, en bois, — E. 36085. 

cpu 699.81. 


156-89. Resistance au feu de murs en agglo- 
mérés de béton au gravier (Fire resistance of 
walls of gravel-aggregate concrete masonry 
units). Foster (H. D.), Pıngston (E. R.); 
U. S. Dept. Commerce (Nation. Bur. Stan- 
dards), U.S. A. (30 mars 1951), Build. Mater. 
Struct. Rep. 120, 17 p., 18 fig., réf. bibl. — 
Essais exécutés sur douze murs. Résultats. 
Influence de la nature des agrégats (cal- 
caires, siliceux), des revétements, des ossatures 
combustibles. — E. 36263. 


157-89. Code national de la construction 
(National building code). Nation. Board Fire 
Underwriters, U. S. A. (1949), x1 + 258 p., 
29 fig., 43 ref. bibl. — Ce réglement a été élaboré 
sur les recommandations du Conseil National 
des souscripteurs de polices d'assurances aux 
U. S. A. — Rögles générales de construction, 
précautions contre l'incendie, éclairage et 
ventilation, escaliers et issues, caractéristiques 
des matériaux de construction, calcul des 
charges, pression du vent, réalisation des 
fondations et de la construction des bâtiments, 
conduits de fumée, installations de chauffage. 
Mesures de sécurité sur les chantiers au cours 
de la construction. Ascenseurs, installations 
électriques, équipement de lutte contre l’incen- 
die. Mesures de sécurité concernant les bâti- 
ments construits antérieurement. — E. 36086. 

cpu 69.001.3. 


Dig 1 CANALISATIONS 
158-89. Recherches sur la conception de 
reia sous pression dans l’argile de Londres 
Investigations into the design of pressure 
tunnels in London clay). TATTERSALL (F.), 
WAKELING (T. R. M.), Warp (W. H.); Proc. 
Instn civ. Engrs, G.-B. (juil. 1955), Part I, 
Gen., vol. 4, n° 4, p. 400-471, 36 fig., 4 fig. 
h.-t., 7 ref. bibl. — Construction d’une cana- 
lisation d’eau en béton préfabriqué de 2,55 m 
de diamètre intérieur placée à une profondeur 
de 27 m dans l’argile de Londres. Essais de 
résistance du revêtement sous une charge 
de 49 m d’eau. — E. 37376. 
cpu 621.643 : 628.14. 


159-89. Abaque simplifiant Pétude des con- 
duits (Nomograph simplifies duet design). 


IN DE na ale dt that), 


cpu 699. 81. | 


4 
. 


Ruppert (R. W.); Heat. Pip. Air Condition., 
U. S. A, (juil. 1955), vol. 27, n° 7, p. 127-128. 
1 fig. — E. 37459, cpu 621.643 
160-89. Dessins techniques des canalisations 
pour installations sanitaires, de chauffage, 


_ ventilation et conditionnement d’air. Couleurs 


conventionnelles pour plans d’exécution (Desene 
tehnice conducte pentru instalatii sanitare, 
de incalzire, ventilatie si conditionare. Colori. 
conventionale in planuri de executie). Comissi 
Normalisat. Etat Roumain, Roum. (1° avr. 
1951) Normes gen. U 01 — STAS 1834-50. — E, 
37124. — Trad. I. T. 437, 4 p. cpu 696.13, 


161-89. Note sur les sollicitations dans les 
conduites enterrées, ä Lisbonne (Nota sobre 
solicitacoes em condutas enterradas o caso 
concreto de Lisboa). FoLQUE (J.); Lab. Nacion. 
Engria civ. (Minist. Obras publ.), Portug. 
(mai 1954), C. I. T. n° 15, Ser. H-6, 11 P-; 
6 fig., 1 ref. bibl. — Exposé des méthodes de 
calcul utilisées. Theorie et application au cas 
concret de Lisbonne, dans les differentes 
sortes de terrains. — E. 36939. cpu 621.644 


162-89. Les conduites forcées de la chute 
de Malgovert. Tech. mod., Constr., Fr. 
(juil. 1955), t. 10, n° 7, p. 245-247, 4 fig. — 


E. 37503. cpu 627.84, 


163-89. Tendances actuelles dans la concep- 
tion des conduites forcées pour les centrales 
hydroélectriques souterraines (Present trends 
in the design of pressure tunnels and shafts 
for underground hydro-electric power sta- 
tions). JAEGER (Ch.); Proc. Instn civ. Engrs, 
G.-B. (juil. 1955), Part I Gen., vol. 4, n° 4, 
p. 545-596, 17 fig., 16 réf. bibl. — Discussion 


171-89. Notions sur les ouvrages de 
travaux publics. GUILLOUX (P.); Edit. : Eyrolles, 
Fr. (1955), Collection M. L. R., Centre Per- 
fectionnement, 1 vol., 262 p., 570 fig., 1 pl. 
h.-t. — Voir analyse détaillée B. 1578 au cha- 
pitre x « Bibliographie » de la DT. 88. — 
E. 36710. cpu 624 (02). 


Fab ECHAFAUDAGES. ETAIEMENTS 
BOISAGES 


EU 172-89. Echafaudages, coffrages et 
cintres. Commentaires et compléments au 
réglement sur les échafaudages (norme alle- 
mande) DIN 4420 (Gerüste, Schalungen und 
Rüstungen. Erläuterungen und Ergänzungen 
zur Gerüstordnung DIN 4420). PETERMANN 
(A.); Edit. : VEB Verlag Technik, All. (1953), 
4 vol., 228 p., nombr. fig., 2 fig. h.-t. — Voir 
analyse détaillée B. 1595 au chapitre mu « Biblio- 
graphie » de la D. T. 88. — E. 35989. 

cpu 69.057. 


Fac ELEMENTS PORTEURS 
Fac j Ossatures. Piliers. Colonnes. 


173-89. Les essais de pylônes métalliques 
our lignes aériennes à haute tension. FAYOUX 
P.); Acier, Belg. (juil.-août 1955), n° 7-8, 
p. 305-312, 11 fig. — E. 37156. cpu 624.97. 

4174-89. Sur le champ de forces dans un mur 
porteur travaillant en poutre (Ueber das Kraft- 
feld einer scheibenartigen Tragwand). ZEL- 
LERER (E.); Bautechnik, All. (juil. 1955), 
n° 7, p. 218-222, 6 fig., 7 réf. bibl. — Etude 
photoélastique sur modele en matiere plasti- 
que. Résultats des essais. — E. 37306. 

cpu 620.171.5 : 535.51. 


175-89. Informations techniques publiées par 
PUnion des Fabricants francais de Conduits 
de Fumée et de Ventilation en Beton réfrac- 
taire, Documents U. B. R., Fr., Cah. 1955, 


AA OA Fe 


de l’article publié dans notre D. T. 86 sous 
le n° 260, de juillet-août 1955. — E. 37376. 
cpu 627.8. 


Dig m RÉSERVOIRS. SILOS 


164-89. Réservoirs partiellement supportés 
par le sol (Vessels partially supported by soil). 
BooTHE (W. A.), Gray (R. T.); Horvay QUE 
Proc. A. S. C. E. (Engng Mechan. Div.), U.S. A. 
(avr. werk vol. 81, Separ. n° 677, 12 p., 7 fig., 
2 ref. bibl. — Trac& de courbes indiquant la 
reduction des contraintes de flexion pouvant 
étre obtenue au voisinage d'une discontinuité 
dans une enveloppe cylindrique par applica- 
tion d'un support élastique partiel au voisinage 
de la discontinuité. — E. 36122. cpu 621.642. 


Do ENTREPRISES.ORGANISATION. 
MAIN-D’EUVRE 


EA 165-89. Le travail rationnel (Ratio- 
nell arbeiten). RIEDEL (J.); Edit. : Carl Hanser, 
All. (1955), 2° edit. 1 vol., 64 p., 57 fig., 7 ref. 
bibl. — Voir analyse détaillée B. 1592 au cha- 
pitre ım « Bibliographie » de la DT. 88. — 
E. 36598. cpu 658.5, 


166-89. Compte rendu d’activité (de la 
Fondation pour la Rationalisation de la Cons- 
truction, de La Haye) pour l’année 1954 (Vers- 
lag over de Werkzaamheden in het jaar 1954). 
— Stichting Ratiobouw, Pays-Bas, 53 p., 
8 fig. (table des matiéres en anglais). — Exposé 
des travaux effectués par la « Ratiobouw » 
concernant les nouveaux modes de construc- 
tion, matériaux, installations diverses, orga- 


F.— LES OUVRAGES 


55 p., 29 fig. — L’évolution des matériaux 
pour conduits de fumée : vers la polyvalence 
des conduits de fumée domestiques : le facteur 
« main-d’euvre » dans les techniques tradi- 
tionnelles des conduits de fumée; les différentes 
étapes de la préfabrication. — Contréle qua- 
litatif des fabrications — techniques de labo- 
ratoire : la mesure des températures dans les 
conduits de fumée, la perméabilité aux gaz 
des conduits de fumée. — Salubrité des habi- 
tations et évolution des techniques de cons- 


truction de TPefficacité de la ventilation 
naturelle. — Apergus bibliographiques. — 
E. 36947. cpu 697.8, 
Facl Poutres. Dalles. Planchers. 


176-89. Résistance de poutres en T en beton 
armé aux efforts de cisaillement et de torsion 
combinés (Strength of reinforced concrete 
T-beams under combined direct shear and 
torsion). Brown (E. 1.); J. A. C. 1., U. S. A. 
(mai 1955), vol. 26, n% 9, p. 889-902, 12 fig., 
8 réf. bibl. — Compte rendu d’essais sur des 
poutres A armature longitudinale dépourvues 


d’armatures de cisaillement. — E. 36856. 
cpu 624.072. 


477-89, Application de la théorie de la défor- 
mation plastique au calcul des poutres Vieren- 
deel en acier doux (Plastic analysis and design 
of mild steel Vierendeel girders). HENDRY 
(A. W.); Struct. Engr, G.-B. (juil. 1955), vol. 33, 
n° 7, p. 213-222, 13 fig., 4 ref. bibl. — E. 37083. 

cpu 624.044, 


178-89. Etude rigoureuse de la poutre mixte 
en treillis (Strenge Untersuchung des Verbund- 
fachwerktragers). Nırsiotas (G.); Bauinge- 
nieur, All. (juil. 1955), n° 7, p. 240-244, 3 ref. 
bibl. — Influence du fluage sur la répartition 
des efforts dans la section en béton á armatures 
symétriques, étude de poutres mixtes en treillis 
avec rigidité variable et rigidité constante des 
barres. — E. 37216. cpu 624.044. 


1261 


nisation | et rendement du travail. Liste de 
publications et rapports, (90), édités au cour 
de l’année. — E. 36338. cpu 69.001.5. 


167-89. Temps d’exécution des travaux 
de béton armé, maconnerie et pierre de taille. 
GAzEL (R.); Edit. : Soc. Editions Docum. 
Artisans Bätim., Fr. (1955), 1 vol., 94 p. — 
Voir analyse détaillée B. 1604 au chapitre nu 
« Bibliographie ». — E. 37660. cou 690.031. 


EA 168-89. Mémento du chef d'entreprise. 
Le chef d'entreprise du bátiment et des travaux 
publics et ses salariés. Fédérat. nation. Bátim., 
Activités annexes, Fr. (jan. 1955), 1 vol., - 
248 p., en supplément h.-t. mise à jour n° 1, 
au 1* juin 1955, 40 p. — Voir analyse détaillée 
B. 1603 au chapitre mt « Bibliographie ». — 
E. 36905. CDU 331. 


Dod MATÉRIEL ET OUTILLAGE 


169-89. Grande machine à scier la pierre 
(Large stone sawing machine). Engineer, 
G.-B. (22 juil. 1955), vol. 200, n° 5191, p. 111. — 
Scie circulaire de 3,55 m de diamètre, pouvant 
scier des blocs de pierre de 1,5 m d'épaisseur 
et de 3,65 m de long. — E. 37423. 

cpu 621.93. 

ES 


170-89. Les appareils de levage. t. I. 
Principes et éléments de construction. ERNST 
(H.); Edit. : Gauthier-Villars, Paris, Fr., 
Eyrolles, Paris, Fr. (1955), 1 vol., viii + 307 p., 
576 fig. — (Traduit de Vallemand par H. 
W. GUNTHER). — Voir analyse détaillée 
B. 1579 au chapitre 11 « Bibliographie » de la 
D, T. 88. — E. 36907. CDU 621.8. 


179-89. Sur la stabilité transversale des por- 
tiques á plusieurs étages (On the lateral stabi- 
lity of multi-story bents). Masur (E. F.); 
Proc. A. S. C. E. (Engng Mechan. Div.), 
U. S. A. (avr. 1955), vol. 81, Separ. n° 672, 
13 p., 3 fig., 8 réf. bibl. — Méthode numérique 
permettant de déterminer par approximations 
successives la stabilité des portiques á plusieurs 
étages soumis á des oscillations transversales 
sans emploi des équations classiques. — E. 36117. 

cDU 624.04. 


180-89. La charge critique des portiques 
dans le cas où Poscillation transversale est 
admise (The critical load of portal frames 
when sidesway is permitted). BoLToN (A.); 
Struct. Engr, G.-B. (août 1955), vol. 33, n° 8, 
p. 229-238, 20 fig., 10 ref. bibl. — E. 37477. 

cpu 624.046. 


181-89. Tablier de pont à dalle à champi- 
gnons précontrainte (Flat-slab bridge on a 
curve prestressed). Engng News-Rec. U. S. A. 
(28 juil. 1955), vol. 155, n° 4, p. 40-41, 5 fig. — 
Description d'un pont biais courbe ä Houston 
(U. S. A.). Longeur 68,6 m sur trois travées. — 
E. 37621. cpu 624.21.025. 


182-89. Planchers en béton reposant sur le 
sol (Concrete floors on ground). Constr. Rev., 
G.-B. (mai 1955), vol. 28, n° 1, p. 23-34, 13 fig. 
— E. 37395. cpu 69,025.22. 


183-89. Comparaison du prix de revient des 
divers systémes de planchers en bois, en acier 
et en béton armé (Kostenvergleich der vers- 
chiedenen Deckensysteme aus Holz, Stahl 
und Stahlbeton). Braun (G.); Bauwirtschaft, 
All. (30 juil. 1955), n° 31, p. 844-848, 4 fig., 
4 ref. bibl, — E. 37550. cpu 69.025. 


184-89. Planchers d'étage dans les construc- 
tions scolaires (Geschossdecken im Schulbau). 
Müzzer (H. B.); Bauwelt, All. (25 juil. 1955), 
n° 30, p. 587-588, 5 fig. — E. 37394. 
cpu 69.025 
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Facm Toitures. Voütes. Dömes, 
~ Coupoles. Arcs. 


185-89, Calcul de charpentes de toiture a 
deux versants 4 travée unique (Analysis of 
single-bay gable frames). Morcan (V.A.); 
Concr. Constr. Engng, G.-B. (juil. 1955), vol. 50, 
n° 7, p. 249-259, 13 fig. — E. 37292, cpu 69.024. 


186-89. Transmission périodique de la chaleur 
à travers les toits en terrasse (Periodic heat 
flow through flat roofs). Vizp (D. J.), ErIcK- 


- son (M. L.), PARMELEE (GC. V.), Cerny (A. N.); 


Heat. Pip. Air Condition., U. S. A. (juil. 1955), 
vol. 27, n° 7, p. 145-151, 7 fig., 6 ref. bibl. — 
Essais exécutés au Laboratoire de Recherches 
de la Sté Américaine des Ingénieurs du Chauf- 
fage et du Conditionnement de l’Air. Discus- 
sion des résultats, — E. 37459. cpu 69.024.3. 


187-89. Des voütes donnent une aérogare 
spectaculaire (Arches make spectacular air 
terminal). Engng News-Rec., U. S. A. (30 juin 
1955), vol. 154, n° 26, p. 50-51, 4 fig. — Edi- 
fice de l'aérogare de St-Louis (U. S. A.), cons- 
titué par trois voútes transversales et une 
voúte longitudinale en voiles minces. Lon- 
37,5 m; hauteur 
9,75 m environ. Voütes renforcées par des 
nervures en diagonale de 50 m d’ouverture, 
de 1 cm à la clef et d’une largeur constante 
de 46 cm, ainsi que par des nervures périphé- 
riques de 35,5 m d'ouverture. Eclairage par 
les tympans entierement vitrés. — E. 37333. 

CDU 624.074.4. 


Fad ÉLÉMENTS NON PORTEURS 
Fad j Cloisons. Plafonds. 


188-89. Emploi de panneaux comme élé- 
ments de construction en Finlande (Suomalai- 
sista Rakennuslevyistä). Ruso (R.); Valtion 
Tek. Tutkimuslaitos, Finl. (1954), Tiedoitus 
n° 133, 19 p., 6 fig., (résumé anglais). — Apercu 
sur la fabrication de panneaux en bois, fibre 
de bois, et autres matiéres premiéres telles 
que plátre, amiante, paille, écorce d'arbres. 
Caractéristiques des panneaux et domaines 
d'emploi. — E. 35919. cpu 69.022.5. 


Fad 1 Menuiseries. 

ES 189-89. Fenêtres et portes en bois ou 
en métal (Fenster, Türen, Tore aus Holz und 
Metall). Wıckop (W.); Edit. : Walter de Gruy- 
ter und Co, All. (1955), 4e édit., Sammlung 
Göschen, vol. 1092, 1 vol., 155 p., 95 fig., 
9 ref. bibl. — Voir analyse detaillee B. 1593 
au chapitre 111 «Bibliographie » de la DT. 88. — 
E. 36240. cpu 69.028. 


190-89, Fenétres normales en bois (Normal- 
vinduer af trae). KJAERGAARD (P.); Statens 
Byggeforskningsinstitut, Danm, (1955), 
Anvisning 22, 128 p., nombr. fig. — Etude 
effectuée par l'Institut de Recherches danois 
du Bátiment (S. B. 1.), sur une rationalisation 
des différents types de fenétres dit normaux 
(de 80 à 150 cm de large et de 120 à 160 cm de 
haut) á un seul ou ä deux chässis. Details sur 
la construction de la boiserie, des ferrures et 
des garnitures, pour chaque type de fenétre 
moderne. Rappel des reglements de la ville 
de Copenhague concernant les matériaux et 
la main-d’ceuvre, y compris la peinture et la 
vitrerie, les volets, marquises et rideaux. 
Suppléments : SBI : B 3.0, 7 p., fig., B 3. 4, 
Tip ir. DB: 3: 2, Brp:, Hg: Bus. 3,18 pes fg. 
B 4. 0,7 p., fig., B 4. 2, 8 p., fig., B 4. 3, 8 p., 
fig., B 4. 9, 7 p., fig., D 2. 0, 6 p., fig., D 2. 3, 
7 p., fig. consacrés séparément á chaque type 
de fenêtre. — E. 36235, 36726 à 36734. 

cpu 69.028.2 : 674. 


Feb HABITATIONS 
Feb 1 Habitations individuelles. 


191-89. Maisons basses ou à étages multiples 
(Hojt eller halvhojt boligbyggeri). Statens 
Byggeforskningsinst., Danm. (1954), Saer- 
tryk n° 52, 16 p., 22 fig. — (Tiré de : Arkitekten, 
1954, nos 38-39). — Considérations qui prési- 
dent au choix de la hauteur des immeubles 
d'habitation. Pour loger des familles nombreuses 
l'immeuble de faible hauteur est préférable. 
Pour les célibataires, les jeunes ménages et 
les personnes âgées, l'immeuble à étages mul- 
tiples est la solution la meilleure. — E. 36051 

cpu 721.26. 


Febme Immeubles sociaux. 

192-89. La maison d'habitation du Central 
Building Research Institute of India (The CBRI 
shell house). Bırıs (K.); Indian Concer. J., 
Inde (15 juin 1954), vol. 28, n° 6, p. 201-210, 
22 fig. — Description de divers types de mai- 
sons en forme d’arc á voile mince de béton 
présentées à l’Exposition de Logements à bon 
marché à Delhi. — E. 37585. cpu 69.023.6. 


Feb mi Immeubles höteliers. 


193-89. L’hötel Europa, à Copenhague (Hôtel 
Europa). HENRIKSEN (A.), OsTREM-HAN- 
SEN (T.), AcGER (S.); Ingenioren, Danm. 
(11 juin 1955), n° 24, p. 502-508, 6 fig. — 
Description de cet immeuble en béton armé, 
avec restaurant pour 130 personnes au 18€ 
étage, et 190 chambres á un ou deux lits, avec 
baignoire ou douche, entre le 3° et le 17° étage. 
— E. 36769. cpu 725.7 (489). 


Feb mo Immeubles de rapport. 


194-89. L’immeuble de grande hauteur de 
l'Office Fédéral des Statistiques à Wiesbaden 
(Das Hochhaus des Statistischen Bundesamtes 
in Wiesbaden). ENNEPER (P.); Stahlbau, All. 
(juin 1955), n° 6, p. 129-132, 12 fig., 1 réf. 


bibl. — Description du bâtiment de quatorze 
étages à ossature métallique. — E. 36739, 
cpu 624.94 : 72.012.322. 


Fec BATIMENTS CULTURELS 


195-89. La prévention de l’incendie dans les 
établissements recevant du public. HEYWANG : 
Edit. : Edition France-Sélection, Fr. (1955), 
612 p., nombr. fig., 1 pl. h.-t. — Voir analyse 
détaillée B. 1581 au chapitre xx « Bibliogra- 
phie » de la DT. 88. — E. 37061. cpu 614.84. 


196-89. Registre de sécurité. Décret 
du 13 août 1954. — Edit. : Editions France- 
Selection, Fr., 1 vol., 88 p., — Voir analyse 
détaillée B. 1582 au chapitre 1 « Bibliogra- 
phie » de la DT. 88. — E. 37062, cou 614.84. 


197-89. La construction des courts de tennis. 
VACHER (G.); Bátir, Fr. (juin 1955), n° 50, 
p. 18-23, 6 fig. — E. 37034. cpu 725.89. 


Fed OUVRAGES D’UTILITE 
PUBLIQUE 


Fed la Alimentation en eau. 


¿El 198-89. Installations d'adduction d’eau. I: 
Equipement mécanique et électrique. II : Cap- 
tage, conservation, préparation et transport de 
Peau (Wasserversorgungsanlagen. I: Die 
maschinelle und elektrische Ausrüstung. II : 
Gewinnung, Speicherung, Aufbereitung und 
Förderung des Wassers). HauscHiLD (A.); 


Edit. VEB Verlag Technik, All. 2 vol, I: | 


(1952), xi + 163 p., nombr. fig., 1 fig. h.-t.; 


II : (1953), 192 p., nombr. fig., 1 fig. h.-t., 13 ref. 


bibl. — Voir analyse détaillée B. 1594 au cha- 
pitre ur « Bibliographie » de la DT. 88. — 
E. 35804, 35805. cpu 628.1. 

199-89, Hydraulique des puits (Hydraulic 
of wells). PETERSON (D. F. jr.); Proc. A. S. C. E. 
(Irrig. Drainage Div.), U. S. A. (juin 1955), 
vol. 81, Separ, n° 708, 23 p., 12 fig., 13 réf. bibl. 
— Recherche de tous les facteurs influant sur 
le débit d’pn puits. Effets hydrauliques du 
puits. Nécessité d’entreprendre des recherches 
nouvelles. — E. 36996. cpu 628.11. 


200-89. Produits de fission des réacteurs 
nucléaires (Prévisions quantitatives) (Fission 
products from nuclear reactors (A quantita- 
tive prospectus). TERRILL (J. G.), MOELLER 
D. W.), INGRAHAM (S. C.); Proc. A. S. C. E. 
ERA Engng Div.), U. S. A. (mars 1955), 
vol. 81, Separ, n° 643, 34 p., 21 fig., 12 ref. 
bibl. — Previsions relatives ä la production 
de déchets par les réacteurs nucléaires. Leur 
traitement. La présente étude est destinée 
aux spécialistes de la technique sanitaire en 
vue de prévoir les installations et mesures 
appropriées. — E. 35433. cpu 628.54. 


201-89. L’énergie nucléaire et la technique 
sanitaire (Sanitary engineering aspects of 


.nuclear energy). Proc. A. S. C. E., U. S. A. 


(mars 1955), vol. 81, Separ. n° 646, 11 p., 
43 ref. bibl. — (Rapport du Comité de la Divi- 
sion de Technique sanitaire). — Activites du 
comite en 1953-1954. Elimination des subs- 
tances radio-actives par les méthodes classiques 
de traitement des eaux et effluents. Concen- 
tration maxima admissible des radio-isotopes. 
Efficacité des traitements. Essai des liquides. 
Activités futures. — E. 35436. cpu 628.54, 


Fed m 


ET 202-89. Méthodes classiques pour l’exa- 
men des eaux naturelles, des eaux usées et des 
eaux résiduaires industrielles (Standard methods 
for the examination of water, sewage and indus- 
trial wastes). Edit. : Amer. Publ. Health Assoc. 
Inc., U. S. A. (1955), 10e édit., 1 vol, 
xix + 522 p., nombr. fig., nombr. ref. bibl. — 
Voir analyse détaillée B. 1585 au chapitre m1 
« Bibliographie » de la DT. 88. — E. 36185. 

cpu 628.1, 


203-89. La photo-synthése dans le traite- 
ment des eaux d'égout (Photosynthesis in 
sewage treatment). OSWALD (W. J.), Goraas 
(H. B.); Proc. A. S. C. E. (Sanit. Engng Div.), 
U. S. A. (mai 1955), vol. 81, Separ. n° 686, 
27 p., 9 fig., 16 ref. bibl. — Epuration des eaux 
d'égout par culture d'algues. Considérations 
pratiques sur Vétablissement des bassins 
d’oxydation. Facteurs économiques. — E, 
36606. cpu 628.3. 


204-89. Problemes de la décantation des 
eaux destinées á la consommation publique. 
JULITTE (P.); Eau, Fr. (juin 1955), n° 6, 
p. 117-129, 5 fig. — E. 37207. cDu 628 : 16. 


205-89. Tuyaux pour canalisations d’égouts 
en grès céramique. (Essai de résistance aux 
acides) (Manilhas de grés cerámico — Ensaio 
de resisténcia aos acidos). Lab. nacion. Engria 
civ. (Minist. Obras publ), Portug. (1954), 
E 28-1954, Sér. B — Sec. 5, 3 p. — Etude de 
la méthode d’essai de résistance de grés céra- 
mique aux acides : réactifs, appareillage, pré- 
paration des éprouvettes, technique de l’essai. 
— E. 36938. cpu 628.25, 


206-89. Les réseaux d'égouts (Stadtent- 
wásserung). Hosane (W.); Edit. : B. G. 
Teubner  Verlagsgesellschaft, All. (1951), 
1 vol., 122 p., 88 fig., 10 fig. h.-t., 19 ref. bibl. — 
L’ouvrage s'adresse aux ingénieurs charges de 
Pétude et de la construction des réseaux 
d'égouts. Caractéristiques et volume des eaux 
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réalisation des réseaux d’égouts. Exploitation 
des installations. Traitement des eaux usées; 
procédés utilises, épuration mécanique, chi- 
mique, biologique. Traitement des boues, 
Normes. — E. 35605. cpu 628.21, 


, Fed n Génie rural. Irrigations. 
-  207-89. Mesure des pertes par infiltration 


dans un canal (Measurement of canal seepage). 
Rosınson (A. R.), RoHWER (C.); Proc. A. S. 
C. E (Irrig. Drainage div.), U. S. A. (juin 1955), 
vol. 81, Separ. n° 728, 20 p., 13 fig., 2 ref. 
bibl. — Intérét pratique de ces mesures. Fac- 
teurs qui influent sur l’infiltration. Etude des 
différentes méthodes utilisées et recherche 
d'une méthode nouvelle. — E. 37016. 
Se cpu 626.2. 


Fib OUVRAGES INDUSTRIELS 
ET COMMERCIAUX 


Fib ji Agriculture. Elevage. 


208-89. Incidence des facteurs d'ambiance 
sur la construction des logements d'animaux. 
Govin (L.); Annales Minist. Agricult. (Direct. 
Gén. Génie rur. Hydraul. agric.), Fr. (1954), 


- Document 74 B., 38 p., 13 fig. — E. 37420. 


e 


cpu 631.2. 


Fib n Production d'énergie. Barrages. 


209-89. Quelques contributions des labora- 
toires de Toulouse à l’évolution de la technique 
des grands ouvrages hydrauliques. ESCANDE 
(L.); Industr. Scie., Belg. (juin 1955), n° 2, 
p. 7-31, 83 fig. — Exposé de quelques recher- 
ches faites par le Laboratoire d’Hydraulique 
de Toulouse. — E. 37374. cpu 627.8. 


210-89. Installations mises en service au 
cours de l’année par PE. D. F. — E. D. F., 
Er., Equipement 1954, 44 p., 40 fig. — Des- 
cription de l’aménagement de Pragnéres, à 
galerie alimentant le lac de Cap-de-Long, 
station de pompage de la Glaire, usine de 
Luz. — Etude de la chute de Montpezat : 
caractéristiques des barrages de la Palisse et 
du Moulin de Peyron, du type voüte mince 
en béton. — Aménagement d’Isére-Arc, usine 
souterraine de Randens, barrage de prise d’eau, 
ouvrages d'amenée d’une longueur de 16 245 m, 
souterrain de 13 545 m. Développement du 
réseau de transport d'énergie et du réseau de 
distribution et de répartition en 1954. — 
E. 36699. cpu 621.311.21. 


211-89. Les barrages en Belgique. ScHLAG 
(A.); Rev. gén. Hydraul. Fr. (nov.-déc. 1952), 
n° 72, p. 283-288, 2 fig., 1 ref. bibl. — E. 37464. 

cpu 627.8. 


212-89. Le barrage de Serre-Poncon sur la 
Durance. Etude des infiltrations, SCHNEE- 
BELI (G.); Houille blanche, Fr. (mai-juin 1955), 
n° A, p.-320-331, 15 fig. — Problème des fon- 
dations. Etude de la sécurité de la digue. 
Comparaison des différentes méthodes d’etude 
et conclusions. — Discussion. — E. 37520. 
cpu 627.8. 


213-89. Normalisation par le Bureau of 
Reclamation des bases du calcul des barrages 
en béton. BEAUJOINT (N.); Tech. mod., Constr., 
Fr. (juil. 1955), t. 10, n° 7, p. 248-250, 2 fig., 
4 réf. bibl. — E. 37503. cpu 627.8. 

214-89. Economie et sécurité de divers types 
de barrages en béton. (Economy and safety of 
different types of concrete dams). KOMEN- 
pant (A. E.); Proc. A. S. C. E. (Struct. Div.). 
U. S. A. (mai 1955), vol. 81, Separ. n° 684, 
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21 p-» 4 fig., 5 ref. bibl, — Comparaison des 
différents types de barrage en béton du point 
de vue des dépenses de construction et d'entre- 
tien. — E. 36604. CDU 627.8. 


__215-89. Sur la stabilité des piliers de barrages 
(Ueber die Standfestigkeit von Wehrpfeilern). 
Czxrny (F.); Tiré à part de : Oesterr. Wasser- 
wirtschaft, Autr. (1955), n° 4, p. 82-89, 13 fig., 
6 ref. bibl. — Etude de la stabilité d'un pilier 
prismatique de section rectangulaire sollicité 
ä la compression et á la flexion suivant deux 
axes. — E. 36465, cpu 627.8. 


. 216-89. Sur quelques possibilités d’emploi 
du béton précontraint dans la construction des 
grands barrages (Ueber einige Anwendungs- 
möglichkeiten des Spannbetons im Talsperren- 
bau), Swipa (W.); Bautechnik, All. (juin 1955), 
n° 6, p. 182-189, 14 fig., 7 ref. bibl. — E. 36740. 

cpu 624.012.46 : 627.8. 


217-89. Stabilité des digues à talus à cara- 
pace en vrac. BEAUDEVIN (C.); Houille blanche, 
Fr. (mai-juin 1955), n° A, p. 332-339, 7 fig. — 
E. 37520. CDU. 627.4. 


218-89. L'étude des digues, jetées et ducs 
d'Albe (The design of piers, jetties and dol- 
hins). Hopkıns (D. A.); Proc. A. S. C. E. 
Waterw. Div.), U. S. A. (juin 1955), vol. 81, 
Separ. n° 727, 16 p., 12 fig., 9 ref. bibl. — Etude 
des digues, jetées et ducs d’Albe, compte tenu 
des efforts transversaux dus aux bateaux au 
mouillage. Deux exemples de réalisation 
(Guyaca, Chili, et Hoboken, Etats-Unis). 
Amortissement de l’énergie de choc par défor- 
mation élastique de l’ouvrage, sans interpo- 
sition d’un système spécial élastique. 
E. 37015. - cpu 627.33. 


219-89. L'aménagement de la centrale hydro- 
électrique de Waneta (U. S. A.) (Waneta hydroe- 
lectric project). SAMUEL (A. F. jr.), FISHER 
(W. E.); Proc. A. S. C.. E. (Power. Div.), 
U. S. A. (mars 1955), vol. 81, Separ. n° 638, 
24 p., 9 fig. — Description du barrage-poids 
en béton de 76, 75 m de hauteur et de 289,55 m 
de longueur sur la riviere Pend d’Oreille. 
Prises d’eau, déversoir, usine. Essais sur modele. 
— 35428. cpu 627.8. 


220-89. Analyse photoélastique des contraintes 
dans un barrage contenant une grande galerie 
(Photoelastic analysis of stress in a dam 
containing a large gallery). SANKs (R. L.); 
Proc. A. S. C. E. (Engng Mechan. Div.), 
U. S. A. (mai 1955), vol. 81, Separ. n% 693, 
21 p., 12 fig., 14 réf. bibl. — Difficultés de 
l'analyse mathématique d'un grand barrage- 
poids du fait de la présence d'une grande 
galerie destinée á recevoir les turbines. Des 
études photoélastiques préliminaires sur modè- 
les à deux dimensions ont permis de détermi- 
ner les sollicitations avec une précision satis- 
faisante. — E. 36613. cpu 627.8. 


221-89. Le barrage de Pine Tier (Tasma- 
nie). Caractéristiques générales (Pine Tier dam. 
Design features). WHITHAM (L. S.); J. Instn 
Engrs Austral., Austral. (avr.-mai 1955), 
vol. 27, n° 4-5, p. 121-129, 16 fig., 6 réf. bibl. — 
Barrage-poids en béton de masse de 195 m 
de longueur et de 36,55 m de hauteur. — 
E. 37751. cpu 627.8. 


222-89.: Perméabilité, pression  intersti- 
tielle et sous-pression dans les barrages-poids 
(Permeability, pore pressure and uplift in 
gravity dams). CARLSON (R. W.); Proc. A. S. 
C. E. (Power Div.); U. S. A. (mai 1955), vol. 81, 
Separ. n° 700, 17 p., 4 fig. — Résultats d’études 
sur Pimportance de la pression interstitielle 
dans le corps des barrages en béton. Consé- 
quences pratiques. — E. 36620. cpu 627.8, 


223-89. Le barrage de Hungry Horse en 
Montana. I. I. (fin) — (Hungry. Horse dam 
in Montana), Engineer, G.-B. (15 juil. 1955), 
vol. 200, n° 5190, p. 94-96, 9 fig. (22 juil 1955), 
vol. 200, n° 5191, p. 130-132, 5 fig. Barrage en 


béton du type voúte-poids de 644,6 m de 
longueur et de 171,9 m dd hauteur. — E. 37314, 
37423. cou 627.8. 


224-89. Contribution au calcul des barrages 
A contreforts d'épaisseur variable. I. II. (fin) 
Ma al calculo de presas de contra- 
uertes de espesor variable). Goprp (F.); 
Rev. Obras publ., Esp. (mai 1955), n° 2881, 
p. 228-232, 7 fig., 7 réf. bibl., (juin 1955), 
n° 2882, p. 292-297, 6 fig., 14 ref. bibl. — 
E. 36533, 37032. cpu 627.8. 


225-89. Les schistes employés comme maté- 
riaux de fondation pour barrages en terre * 
(Shale foundations for earth dams). FRrEE- 
MAN (D. B.); Proc. A. S. C. E. (Waterw. Div.), 
U. S. A. (fév. 1955), vol. 81, Separ. n° 609, 
7-p. — Caractéristiques des schistes, résultat 
de recherches effectuées aux U. S. A. dans le 
domaine des fondations pour barrages en 
terre. — E. 34978. cpu 627.8, 


226-89. Le barrage O’Sullivan, U. S. A, 
(O’Sullivan dam). United States Department 
of the Interior, Bureau of Reclamation, Denver, 
Colorado, U. S. A. (1954), Techn. Rep. Design 
Constr., 61 p., 36 fig., 13 réf. bibl. — Le barrage 
O’Sullivan (anciennement barrage Potholes) est 
le plus important ouvrage destiné à l’irriga- 
tion du bassin de la riviére Columbia. — Géolo- 
gie du site; caractéristiques des matériaux em- 
ployés pour la réalisation de ce barrage en terre 
d’une longueur de 5800 m et d’une hauteur de 
49 m. Il couvre une superficie de 13 000 ha et sa 
capacité totale est de 833 millions de m3. — 
Description et détails de construction du bar- 
rage, du déversoir et des ouvrages de fuite. — . 
E. 36329. CDU 627.8, 


227-89. Mise en service du barrage de Usk 
en Galles du Sud (Opening of the Usk dam in 
South Wales). — Engineer, G.-B. (12 aoüt 1955), 
vol. 200, n° 5194, p. 220-222, 3 fig. — Barrage 
en terre destiné a l’alimentation en eau de la 
ville de Swansea. Longueur 480 m, hauteur 
33,2 m. — E. 37704. CDU 627,8. 


228-89. Déversoir du barrage de Gavins Point, 
Nébraska, sur le Missouri (Spillway for Gavins 
point dam, Missouri river, Nebraska). Corps 
Engrs, U. S. Army, Waterways Exper. Stn, 
Vicksburg, Miss. U. S. A. (mai 1955), Tech. 
Memor, n° 2- 404, v + 27 p., 15 fig., 9 fig. h.-t., 
31 pl. h.-t. — Essai sur modele á 1 : 60 de cet 
important déversoir (200 m de long). Résultats. 
— E. 36794. CDU 627.8. 


229-89. Galerie d’amenee de la centrale hydro- 
électrique du St Laurent (Ontario hydro cuts 
and covers tunnel access to St. Lawrence power 
project). Engng News-Rec., U.S. A. (7 juil. 1955) 
vol. 155, n° 1, p. 42-43, 6 fig. — E. 37385. , 

cpu 627.8. 


230-89. Le canal de fuite de Pinstallation 
hydroélectrique de Chief Joseph, E. U. (Tough 
tailracing at Chief Joseph). CAMPBELL (A. W), 
Day (R.); Excav. Engr, U.S. A. (juin 1955), 
vol. 49, n° 6, p. 20-29, 74-76, 14 fig. — Méthodes 
utilisées pour creuser le canal de fuite de cette 
installation qui sera l’une des plus grandes du 
monde (1 728 000 kV. installes). Volume des. 
deblais : 765 000 m?. — E. 37373. cpu 627.8. 


231-89. Experience de percement de galeries ä 
une vitesse d’avancement élevée (An experiment 
in high-speed tunnelling). ALEXANDER (H. J.); 
Water Power, G.-B. (juil. 1955), vol. 7, n° 7, 
p. 261-265, 10 fig. — Etudes des procédés et de 
l’equipement utilisé pour le percement d'une 
galerie au barrage de Allt-na-Lairige (Ecosse). 
— E. 37101. CDU 627.8. 


Fid VOIES DE COMMUNICATION 
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232-89. Détermination de lépaisseur des 


chaussées ‘et pistes rigides. Route expérimentale 
d’Hekelgem. Reconnaissance du sous-sol. MER- 
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Routes. 
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CIER (N.); Centre Rech. Routières, Belg. 
(15 jan. 1955), Rapp. Rech., 107 p., 50 fig., 
41 ref. bibl. — Description des essais, forages et 
échantillonnages. Essais de laboratoire. Résul- 
tats des essais. Interprétation des résultats : 


 détermination des couches et de leurs caractéris- 


tiques, poids spécifiques apparents et teneur 


en eau, essais Proctor et C. B. R. — E. 37097.. 


cpu 624.131.3. 


-EE 233-89. Comptes rendus de la Quinzieme 
Conference annuelle de technique routiere (Pro- 
ceedings of the Fifteenth annual highway engi- 
neering Conference). Univ. Utah, U. S. A. (juil. 


1954), Bull. Univ. Utah, vol. 45, n° 6 (Bull. n° 65 


Utah Engng Experim. Stn), 159 p., nombr. fig. 
— Voir analyse détaillée B. 1608 au chapitre mm 
« Bibliographie ». — E. 35888. cou 625.7. 


234-89. Spécifications américaines relatives 
aux ponts-routes (Standard specifications for 
highway bridges). Amer. Assoc. State Highway 

fic. U. S. A. (1953), 6° edit. 1 vol. (15,5 x 
23,5), xxxi + 328 p., fig. — Dispositions géné- 


rales concernant les appels d'offres, les condi- 


tions d'adjudication, le contróle des travaux et 
des matériaux utilisés, les mesures de sécurité 
sur les chantiers de construction, la responsa- 
bilité de l’entrepreneur, les conditions de régle- 
ment des travaux. Fouilles, fondations. Travaux 
de maconnerie en béton, organisation du chan- 
tier de bétonnage, travaux de finition. Arma- 
tures. Maconnerie de pierre et de briques. Indi- 
cations sur les ouvrages métalliques et les élé- 
ments utilisés. Procédés de montage. Travaux 
de peinture des ouvrages métalliques. Etan- 
chéité. Constructions en bois. Traitements de 
protection des bois. Revétements des tabliers. 
Calcul des ouvrages, dimensionnement. Répar- 
tition des charges. Caractéristiques des maté- 
riaux de construction. — E. 36124. 

cpu 624.2. 


235-89. Eléments précontraints pour ponts- 
routes de faible portée (Prestressed units for 
short-span highway bridges). HozLAND (A. D.); 
Proc. Instn. civ. Engrs, G.-B. (juin 1955). Part 
II, Engng Div., vol. 4, n° 2, p. 224-297, 22 fig., 
20 ref. bibl. — Etude des tabliers réalisés entié- 
rement ä l’aide d’elements précontraints en 
beton posés les uns ä cóté des autres et des 
tabliers de type mixte constitués d’éléments 
précontraints avec hourdis de béton. Effet des 
charges dynamiques. Qualité du béton utilisé 
pour la confection des éléments. — E. 36847. 

cpu 624.2 : 693.564 


236-89. Routes expérimentales réalisées au 
moyen de coulis de ciment dans l’Etat de Tra- 
vancore-Cochin (Inde) (Experimental grouted 
cement concrete roads in Travancore-Cochin 
Parpose (E. U.); J. Indian Roads Congress, 
Inde (avr. 1955), vol. 19, n° 1, p. 113-122, 3 fig. 
— E. 36922. cpu 625.8. 


237-89. Matériaux de remplissage des joints 
pour les routes en béton (De voegvullingsma- 
terialen voor cementbetonwegen). VAN DE 
FLiERT (C.); Wegen, Pays-Bas (mai 1955), 
n° 474, p. 124-128, 143, 5 fig., (résumé anglais) 
Nécessité des joints. Qualités que doivent avoir 
les matériaux de remplissage et essais effectués 
en laboratoire pour déterminer ces propriétés. — 
E. 36687. cpu 625.84. 


238-89. Problémes de mécanique des sols dans 
la construction des routes (Die Aufgaben der 
Bodenmechanik im Strassenbau). SIEDEK (P.); 
Strasse- Autobahn, All. (juin 1955), n° 6, p. 195- 
201, 2 fig., 15 réf. bibl. — E. 37130. 

cpu 624.131. 


239-89. Methode de calcul de la portance de 
revêtements routiers réalisés avec des matériaux 
tendres (A method for estimating the bearing 
capacity of road crusts with soft materials) 
J. Indian Roads Congress, Inde (avr. 1955) 
vol. 19, n° 1, p. 123-163, 34 fig, — E. 36922. 

CDU 625.8. 


> 


240-89. Essais dynamiques sur la stabilité des 
bitumineux pour revétements routiers 

aux basses températures (Dynamic tests on the 
stability of bituminous mixtures for pavement 
at low temperatures). ITAKURA (Ch.), SUGAWARA 
(T.); Tiré á part des : Mémoires Faculty Engi- 
neering (Hokkaido University), North 12, West 
8, Sapporo, Japon (nov. 1954), vol. 9, n° 4 
(n° 42), p. 575-615, 64 fig., 13 ref. bibl. — Recher- 
ches de méthodes d’essais des mélanges bitumi- 
neux à basse température, de la teneur opti- 
mum en asphalte de mélanges destinés aux 
routes des régions froides, et de méthodes capa- 
bles de prévenir les dégáts causés par la circula- 
tion á grande vitesse par temps froid. — E. 
36596. cpu 625.85. 


241-89. Directives pour l’exécution des cons- 
tructions de routes á revétement bitumineux 
Richtlinien für die Ausführung bituminöser 
trassenbauten). Forschungsgesellschaft für 
das Strassenwesen im Oesterreichischen Inge- 
nieur-und Architektenverein, Vien I, Autr. 
(1954), 1 broch., 19 p. — Les revétements bitu- 
mineux de tous types, l’infrastructure et la 
construction de la route. — Publication de la 
Sté d’Etudes routières de l’Association autri- 
chienne des Ingénieurs et Architectes. — E. 
36850. cpu 625.85. 


242-89. Le traitement moderne de la surface 
des routes (Moderne oppervlaktebehandeling), 
KurpERs (J. P.); Wegen, Pays-Bas (mai 1955) 
n° 474, p. 129-134, 10-fig., (résumé anglais) — 
Etude des differentes méthodes de traitement 
des surfaces et de leur application pratique. For- 
mules simples permettant de calculer les quan- 
tités de liant et de gravier. — E. 36687. 

cpu 625.8. 


243-89. Revétements souples avec enduit 
superficiel pour pistes d’aérodromes (Seal coa- 
ting airfield flexible pavements). COMPTON (R. 
K.); Budocks Tech. Dig., U. S. A. (nov. 1954), 
n° 50, p. 3-5, 4 fig. — Compte rendu d’expérien- 
ces américaines sur le comportement de revéte- 
ments en béton d’asphalte sous les charges des 
pneus des roues d’avions. Intérét de l’emploi 
d'un enduit artificiel. — E. 37029. 

cpu 629.139.1. 


244-89. Traitement bitumineux de revéte- 
ments en macadam à l’eau constitué de déchets 
de briques dans Etat de Uttar Pradesh (Inde) 
(Bituminous treatment of brick metal water- 
bound macadam surfaces in U. P.). CHATUR- 
vEDI (D. C.); J. Indian Roads Congress, Inde 
(avr. 1955), vol. 19, n° 1, p. 45-89, 14 fig., 10 réf. 
bibl. — E. 36922. cpu 625.8, 


245-89. Revétement routier en béton d 
ciment et construction d'une chaussée expéri- 
mentale en béton sur la route Agra-Bombay 
(Cement concrete surfacing and experimental 
concrete road construction on Agra-Bombay 
road). DHUMAL (R. J.), MEHTA (M. A.); J. Indian 
Roads Congress, Inde (mai 1955), vol. 19, n° 2, 
p- 189-231, 30 fig., 7 ref. bibl. — E. 36923. 

cpu 625.84. 


246-89. Revêtements routiers réalisés à l’aide 
de coulis de ciment (Cement grouted roads). 
NADIRSHAH (E. A.); J. Indian Roads Congress, 
Inde (mai 1955), vol. 19, n° 2, p. 261-269, 5 fig. 
— Comportement de routes expérimentales 
récemment construites. — E. 36923. 

cou 625.84. 


247-89. Evolution et progrès de la construe- 
tion des routes utilisant le goudron en Alle- 
magne. Lúer (H.); Rev. gén. Routes Aérod., 
Fr. (août 1955), n° 283, p. 54, 57-61, 3 fig., 
3 ref. bibl. — E. 37411. cpu 625.85. 


248-89. Traitement superficiel de haute sta- 
bilité avec le goudron comme liant. Coxe (W. E.) 
Dickinson (E. J.); Rev. gén. Routes Aérod., Fr. 
(août 1955), n° 283, p. 62-67, 11 réf. bibl. — 
Revétements superficiels compacts utilisant le 
goudron et tarmacadam par procédé á chaud. — 
E. 37411, CDU 625.85. 
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249-89. Etude pratique et rapide de la compo- 
et des mortiers asphaltiques aux point de vue de 
la granulométrie, de l’ossature et de la teneur en 
liant. Duar; Monit. Trav. publ. Bätim., Fr. 
(23 juil. 1955), n° 30, p. 32-34, 8 fig. — E. 37407. 

cpu 625.8. 


250-89. Liants bitumineux pour revétements 
routiers : notions fondamentales sur la confec- 
tion de ces liants (Bituminous paving mixtures, 
fundamentals for design). Highw. Res. Board, 
Bull., (Nation. Acad. Sci., Nation. Res. 
Counc), publ. 355, U.S. A. (1955), n° 105, 45 p., 
16 fig., 33 réf. bibl. — Caractéristiques exigées, 
domaines d'emploi, types de revétements bitu- 
mineux, vides, dosage des éléments, influence 
de la granulométrie des agrégats, de la teneur 
en bitume et des caractéristiques des bitumes. 
Etude des différentes méthodes d'essais. — E. 
37283. cpu 625.8.06. 

251-89. Le pouvoir t des liants 
bitumineux (Das Klebevermégen bituminöser 
Bindemittel). RIEDEL (W.); Bauplan.-Bautech., 
All. (juin 1955), n° 6: Strassentech., p. 49-56, 
17 fig., 3 réf. bibl. — E. 37217. 

cpu 625.85. 


252-89. Essai de compression Marshall des 
melanges bitumineux (Ensaio de compressao 
Marshall de misturas betuminosas). Lab. na- 
cion. Engria civ. (Minist Obras publ.), Por- 
tug. (1954), Especif. E. 26-1954, Sér. B-Sec. 5, 
4 p., 4 fig., 3 ref. bibl. — Détermination de la 
résistance á la compression des mélanges bitu- 
mineux pour revétements routiers par l'essai 
Marshall au déflectométre : préparation des 
éprouvettes, technique de l’essai, presentation 
des résultats. — E. 36936. 

cou 625.8.06 : 620.173 (083.74). 


253-89. Dosage et contróle du béton pour 
revêtements des voies urbaines (Design and 
control of municipal paving concrete). BUR- 
MEISTER (R. A.); J. A. C. L, U.S. A. (juin 1955), 
vol. 26, n° 10, p. 977-987, 10 fig. — Etude des 
spécifications de la ville de Milwaukee pour la 
réalisation des revétements en béton : ciment 
et agrégats, dosage, essais. — E. 37277. 

cpu 625,84, 


254-89. Influence d’une couche de superposi- 
tion dans Paccroissement de la foree portante 
d’un revêtement rigide (The influence of a supe- 
rimposed layer in increasing the load bearing 
capacity of a rigid pavement). Bose (S. K.); 
J. Indian Roads Congress, Inde (juin 1955), 
vol. 19, n° 3, p. 499-549, 24 fig., 26 ref. bibl. — 
Etude des contraintes dues aux variations de 
température. Une couche de superposition sou- 
ple accroit considérablement la force portante 
d’un revétement rigide existant. Exemples de 
revétements de pistes d’envol. — E. 37188. 

cpu 629.139.1. 


255-89. Abris Elascon, BAKKER (M. J.); Acier, 
Belg. (juil.-aoút 1955), ns 7-8, p. 595-228, 8 fig. 
== Description d’un type de garage de construc- 
tion métallique constitué d'un vaste auvent et 
ouvert sur les côtés. Résultats d'essais au tunnel 
aérodynamique. — E. 37156. CDU 728.9. 


Fid je Voirie urbaine. 


ES 256-89. Progrès dans la construction 
des routes en béton. (Fortschritte im Betons- 
trassenbau). Edit. : Kirschbaum, All. (1954), 
1 vol., Forschungsgesellschaft f. d. Strassenwe- 
sen E. V., Schriftenreihe d. Arbeitsgruppe 
Betonstr. n° 5, 117 p., nombr. fig., ref. bibl. — 
Voir analyse détaillée B. 1609 au chapitre mu 
« Bibliographie ». — E, 36673. 


cpu 625.84, 


Fid 1 Voies maritimes. 


257-89. La nouvelle écluse de Wiirzburg (Die 
neue Schleuse. Würzburg). SEIFERT (H.); Fan 


— he à» 


—— 


Documentation technique (89). 


technik, All. (juin 1955), n° 6, p. 197-202, 12 fig., 
6 ref. bibl. — E. 36740. CDU 627.44, 
_ 258-89. Les nouvelles écluses de Flessingue. 
I. IT. II. (fin) (De nieuwe zeesluizen te Vlissin- 
gen). ROELOFS (D. J.); Pot (R. v. d.) Polytech. 
T., Pays-Bas (12 mai 1955), n°’ 19-20, p. 335»- 
34,0, 17 fig.; (26 mai 1955), nos 21-22, p. 372b- 
377%, 14 fig.; (9 juin 1955), n°s 23-24, p. 405b- 
410», 22 fig. — E. 36258, 36512, 36187. 
cpu 36787. 
259-89. Abaques pour le calcul des pieux en 
acier de ducs d’Albe (Diagramme zur Berech- 
nung der Stahlpfähle von Bündeldalben). 
PAVEL (W.), CREYTZ (W. v.); Bautechnik, All. 
(juill. 1955), n° 7, p. 235-238, 3 fig.. 1 réf. bibl. — 
E. 37306. cpu 627.341.3. 


Fid p Voies aériennes. 

260-89. Exigences á remplir par un aéroport 
civil du genre de Paéroport de Londres (The 
requirements of a civil airport as typified by 
London airport). WILLETT (B. E.); Proc. Instn 
civ. Engrs, G.-B. (juin 1955), Part II Engng 
Div., vol. 4, n° 2, p. 298-354, 10 fig., 7 fig. h.-t., 
10 réf. bibl. — Description des aménagements 
de Paéroport de Londres, conditions exigées des 
pistes d’envol; équipements de lutte contre l’in- 
cendie, mesures contre le bruit. — E. 36847. 

cpu 629.139. 


261-89. L’effet du trafic sur la section trans- 
versale du revêtement des pistes d’envol (The 
effect of traffic upon runway pavement cross- 
section). HORONJEFF (R.), JONES (J. H.); Proc. 
A. S. C. E. (Air Transp. Div.), U. S. A. (juin 
1955), vol. 81, Separ. n° 720, 15 p., 13 fig., 
3 ref. bibl. — Examen de la distribution du tra- 
fic sur une piste d’envol en vue du renforce- 
ment des parties où il est particulièrement 
intense. Modes d’observation utilises. Consi- 
dérations économiques. — E. 37008. 

cpu 629.139.1. 


Fif OUVRAGES D’ART 
Fif j Souterrains, 


262-89. Galeries en béton armé á une pro- 
fondeur de 540 m. II. (fin) (Gewapend-beton- 
werken op een diepte van 540 m). GROOTHOFF 
(C. W. J.); Cement-Beton, Pays-Bas (déc. 1954), 
nos 23-24, p. 413-418, 19 fig., (résumés anglais, 
francais, allemand) — (1*'e partie parue dans 
notre Documentation Technique n° 32 de 
février 1950 sous le n° 327) — Description du 
revétement de galeries de mine aux Pays-Bas. 
— E. 33767. CDU 622. 


263-89. Tunnel de Bildstock dans la zone 
‚d’exploitation minière Sarroise sur la ligne de 
chemin de fer Paris-Coblence. Pacer (M. F.), 
Weiss (M. O.); Modernisation, Fr. (1955), n° 18, 
p- 55-68, 18 fig. — Objet des travaux. Etude et 
exécution du tunnel. Programme des travaux. 
Fabrication, transport et mise en place des 
voussoirs. Exécution des tranchées. — Instal- 
Jation de chantier. — E. 37412. cpu 624.19. 


Fif 1 Soutenement. 


264-89. Le « Contractors Hill » de Panama : 
opération délicate (Panama’s Contractors Hill : 
handle with care!). Hazmos (E. E. jr.); Engng 
News-Rec., U. S. A. (7 juil. 1955), vol. 155, 
n° 1, p. 36-39, 10 fig. — Eperon rocheux domi- 
nant le canal de Panama fissuré et menacant 
la sécurité de la navigation. Travaux exécutés. 


— E. 37385. cpu 624.18, 


265-89. Stabilité des murs de souténement et 
des culées en béton armé (Stability of reinforced 
concrete retaining walls and abutments). REJ- 
MAN (W.); J. A. C. 1., U. S. A. (juin 1955), 
vol. 26, n° 10, p. 1013-1023, 6 fig. — Exposé 
d'une méthode de calcul applicable plus spécia- 
lement aux murs de souténement de type inha- 
bituel et aux culées. — E. 37277. 

cpu 624.16. 


Fif m Ponts. 

266-89. Le nouveau pont Jean-Richard a 
Chälon-sur-Saöne. VRAIN (G.); Acier, Belg. 
(juil.-aoút 1955), n°5 7-8, p. 299-304, 1 fig. — 
Description de l’ossature métallique de cet 
ouvrage ä trois travées continues symétriques 
de 56,4 m, 70,6 et 56,4 m de portée. — E. 37156. 

cDu 624.2 (44). 


267-89. Ponts á poutres pleines. III. Charges 
et contraintes. Section A : Charges (Girder brid- 
ges. Part 3. Loads and stresses. Section A : 
Loads). British Standards Institution, Bri- 
tish Standards House, 2 Park St., Londres, 
G.-B. (1954), B. S. 153 : Part. 3A : 1954, 1 broch. 
47 p., 17 fig. — Charges et surcharges ä appli- 
quer pour les ponts-routes et les ponts-rails. 
Surcharges dynamiques. Effets du roulis, du 
lacet et de la force centrifuge sur les ponts rails. 
Efforts longitudinaux. Pression du vent. Effet 
de la temperature. Combinaisons de forces. — 
E. 36912. CDU 624.27. 


268-89. Pont-route sur le canal de navigation 
a Lauffen sur le Neckar (All.) (Strassenbrúcke 
über den Schiffahrtskanal zu Lauffen am Nec- 
kar). BURKHARDT (E.); Bautechnik, All. (juil. 
1955), n° 7, p. 238-241, 11 fig. — Pont à poutres 
ä travée unique de 34 m de portée, constitué de 
deux poutres principales en acier St 52, à mem- 
brure inférieure en caisson mise en tension au 
moyen de fils de précontrainte de 5,3 mm de 
diamétre. — E. 37306. 


cpu 624.21 : 625.745.1 : 624.21.016. 

269-89. L'importance des problemes aérody- 
namiques dans la conception des grands ponts 
suspendus. CHADENSON (L.); Génie civ., Fr. 
(15 juil. 1955), t. 132, n° 14, p. 265-269, 10 fig., 
3 réf. bibl. — E. 37330. cpu 624.5. 


270-89. Caractéristiques aérodynamiques d'un 
pont suspendu. Etude basée sur des essais sur 
modele partiel (Aerodynamic characteristics 
of a suspension bridge. Analysis based on tests 
of a section model). VINCENT (G. S.); Publ. 
Roads, U. S. A. (juin 1955), vol. 28, n° 8, p. 170- 
176, 11 fig., 3 réf. bibl. — Compte rendu de 


II. — TRADUCTIONS 


recherches effectuées aux U. S. A. pour l’6tude 
du projet de pont suspendu sur le Missouri ä 
Kansas City. — E. 37076. cpu 624.5. 


271-89. Flexion transversale des ponts sus- 
pendus (Lateral bending of suspension bridges). 
ERZEN (C. A.); Proc. A. S. C. E. (Struct. Div.), 
U. S. A. (avr. 1955), vol. 81, Separ. n° 663, 
8 p., 5 fig. — Etude de la flexion transversale 
d'un pont suspendu sous l’influence combinée 
de la poutre raidisseuse et du cáble. Méthode 
de calcul rapide. — E. 36108. 


cpu 624.5. 


272-89. Le nouveau pont d’autoroute sur 
le Rhin à Rodenkirchen pres de Cologne. I. 
II. (fin) (Die neue Autobahnbrücke über den 
Rhein in Rodenkirchen bei Köln). HomBerc 
(#.); Stahlbau, All. (juil. 1955), n° 7, p. 153- 
157, 10 fig., 2 ref. bibl.; (août 1955), n° 8, 
p- 177-186, 40 fig. — Pont suspendu à travée 
centrale de 378 m de portée entre deux travées 
de rive de 94,5 m. Tablier en béton précontraint. 
Particularités de construction. Projet et cal- 
cul statique. — E. 37307. 37735. 

cpu 624.21.012.46. 


273-89. Le pont sur le détroit de Mackinac. 
STEINMAN (D. B.); Acier, Belg. (juil.-aoüt 1955), 
n°8 7-8, p. 313-319, 14 fig. — Description de 
l’ouvrage en cours de construction d’une lon- 
gueur totale de 8050 m comportant en son 
milieu un pont suspendu de 2625,55 m de lon- 
gueur avec travée centrale de 1158,25 m de 
portée. Stabilité aérodynamique du pont. — 


E. 37156. cpu 624.5. 


Fo INCIDENCES EXTERIEURES 


Fod Modifications. Démolitions. 
Désordres. 


274-89. Le relévement de Pusine du barrage 
de Hessigheim, sur le Neckar, par injection de 
ciment sous pression. AHRENS (W.); Tech. Trav., 
Fr. (juil.-août 1955), n°5 7-8, p. 247-254, 17 fig. 
— Description des dispositions adoptées pour 
remédier aux affaissements constatés pendant 
les travaux de construction de Pusine. — E. 
37213. cpu 624.138. 


275-89. Affaissements observés et calculés 
d’ouvrages construits 4 Chicago (Observed and 
computed settlements of structures in Chicago), 
Peck (R. B.), Uyanık (M. E.); Univ. Illinois 
Bull. (mars 1955), vol. 52, n° 53, Engng Exper. 
Stn Bull. n° 429, 60 p., 78 fig., 8 réf. bibl. — 
Détermination de l’ordre de grandeur des affais- 
sements de divers bätiments. Relation entre 
affaissement et force portante. — E. 37484. 

cpu 624.04. 


276-89. Calcul rationnel et rapide de l’évo- 
lution dans le temps du tassement des ouvrages 
(Rationelle und schnelle Berechnung des zeit- 
lichen Setzungsverlaufs), KARAFIATH (L.); 
Bauplan.- Bautech., AU. (juin 1955), n° 6, p. 255- 
257, 7 fig., 2 ref. bibl. E. 37217, 


cpu 624.04. 


D'ARTICLES TECHNIQUES EFFECTUÉES PAR L'INSTITUT TECHNIQUE DU BATIMENT ET DES TRAVAUX PUBLICS 


Des reproductions de ces traductions peuvent étre fournies aux adhérents de l’Institut Technique. 


435. Spécification normalisée britannique 
pour les garde-feu des appareils de chauffage 
(British Standard specification fireguards for 
heating appliances). British Standard 1945, 
G.-B. (1953), 2 fig. — Définitions, prescriptions 
générales. Radiateurs à gaz, radiateurs électri- 


ques, radiateurs à huile. Efficacité du garde-feu 
et résistance mécanique. — E. 37103, 6 p. 

436. Ventilation dans les usines. Classification 
et prescriptions générales pour les projets (Ven- 
tilatii in uzine. Clasificare si preseriptii gene- 


rale de projectare). Norme de PEtat roumain 
STAS 1238-50, Edit. officielle (1 nov. 1950), 
6 p., 2 fig. — Définitions, critéres pour le choix 
de l’emplacement et Pexécution des bâtiments 
industriels en vue d'assurer une ventilation 
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appropriée. Ventilation naturelle, température, 
humidité. Règles concernant la réception et les 
essais. Limites admissibles de concentration des 
gaz toxiques, des vapeurs et de la poussière dans 
les ateliers. — E. 37104, 14 p. 


Chaque analyse bibliographique donnant le nom 
sont priés de s’adresser directement aux éditeurs ou aux 
les ouvrages édités à l’étranger, il est préférable de 
Tous renseignements complémentaires seront fournis sur demande par 


6, rue Paul-Valéry, Paris-XV 1°. 


B-1603. Mémento du chef d'entreprise. Le 
chef d’entreprise du bâtiment et des travaux 
publics et ses salariés. Fédération nationale du 
Bâtiment et des Activités annexes, 33, av. 
Kleber, Paris, Fr. (jan. 1955), 1 vol. (16 x 
22,5 cm), 248 p., en supplement h.-t. mise ä 
jour n° 1, 40 p. — F 1200, (En vente : Société 
d’Editions du Bátiment et des Travaux Publics, 
8, Quai de Gesvres, Paris, Fr.) — Edité en feuil- 
lets mobiles, de façon à faciliter les mises à jour, 
ce manuel est divisé en dix parties qui traitent 
successivement des questions ci-après : les sour- 
ces du droit du travail; le contrat de travail; 
les salaires; les conditions de travail; le licencie- 
ment; les représentants du personnel; les réalisa- 
tions sociales; le chómage; les conflits du tra- 
vail. — E, 36905. 


B-1604. Temps d'exécution des travaux de 
béton armé, maconnerie et pierre de taille. GAZEL 
(R.); Edit. ; Société d’Editions de Documents 
pour Artisans du Bätiment, 18, Chaussee d’An- 
tin, Paris, Fr. (1955), 1 vol. (13,5 x 21 cm), 
94 p., Fr. : 650 — Temps élémentaires pour 
travaux de terrassement : fouilles, manuten- 
tions diverses de terre, réalisation de cloisons 
et de murs traditionnels et préfabriqués. Temps 
de préparation des mortiers, travaux de fini- 
tion, revétements en ciment ou chaux. Travaux 
en béton armé : coffrage, ferraillage, bétonnage. 
Ouvrages en pierre de taille : faconnage de la 
pierre, opérations de pose. — E. 37660. 


B-1605. Congrès international de Palumi- 
nium. Paris, 14-19 juin 1954. — Edit. : Soc. 
d "Edition et de Documentation des Alliages 
légers, 77, Boulevard Malesherbes, Paris, Fr. 
2 vol. (21 X 27 cm), 350 p. chacun, nombr. fig., 
nombr. ref. bibl. — Compte rendu du Congres 
organisé sous l'égide de la Société Chimique de 
France et de Aluminium francais. — Chimie 
et phisico-chimie de Paluminium et de ses 
composés. Etude des procédés de fabrication de 
Valuminium. Methodes et procédés d’analyse. 
Etude de Paluminium et de ses alliages. Oxyda- 
tion anodique et corrosion. Techniques de trans- 
formation et de travail. Techniques d’emploi et 
domaines d'utilisation : applications structurales 
de Paluminium. Adaptation des formules géné- 
ralisées de flambage au calcul des éléments 
structuraux en aluminium. Réalisations et ten- 
dances italiennes dans l’utilisation des alliages 
légers en architecture. Applications de Palu- 
minium dans le building de l’Alcoa. — E. 36816, 
36817. 


B-1606. Colloque sur les méthodes d'essai 
des éléments du bátiment (Symposium on 
methods of testing building constructions). 
American Society for Testing Materials, 1916 


437. Dessins techniques des canalisations 
pour installations sanitaires, de chauffage, ven- 
tilation et conditionnement d’air. (Couleurs 
conventionnelles pour plans d’exécution (Desene 
tehnice conducte pentru instalatii sanitaire, de 


III. — BIBLIOGRAPHIE 


Race St., Philadelphia 3, Pa., U. S. A., ASTM 
Spec. Tech. Public. n° 166, 1 vol. (15 X 23 cm), 
132 p., nombr. fig., nombr. ref. bibl., $ 2.75 — 
(Mémoires presentes ä la Quinzieme Assem- 
blée annuelle de PA. S. T. M., tenue ä Chicago 
les 17-18 juin 1954). — Pourquoi soumettre 
les elements du bátiment ä des essais? Les condi- 
tions de stabilité dans les codes de l’habitation. 
La résistance transversale des murs de macon- 
nerie. Essais sur chantier au Jaboratoire sur la 
résistance transversale de murs en briques de 
15 cm. Comparaison des résultats obtenus. 
Influence de la brique et du mortier. Essais au 
feu des éléments et matériaux du bátiment et 
leur utilisation dans les clauses des codes du 
bätiment. Historique et bibliographie des 
essais de panneaux en bois. Combles collés et 
cloués pour la construction des maisons. Essais 
comparatifs de combles collés et cloués en vue 
de la recherche de l’allegement. Avantages et 
inconvénients de chacun d'eux. Essais transver- 
saux sur des panneaux de couverture en vraie 
grandeur á revétement de bois de sciage ou de 
contreplaqué. — Discussion — E. 37020. 


B-1607. Normes de l’American Concrete 
Institute, 1954 (A. C. I. Standards-1954). Ame- 
rican Concrete Institute, 18263 W. MeNichols 
Road, Detroit 19, Michigan, U. S. A., 1 vol., 
(15 x 23 em), iv + 263 p., nombr. fig., ref. 
bibl. — Code de bonne pratique pour la cons- 
truction en beton arme. Recommandations 
concernant l’emploi de supports metalliques 
pour armatures. Spécification pour le calcul et 
la construction de cheminées en béton armé. 
Travaux de bétonnage en hiver. Recommanda- 
tions pour le dosage du béton. Règles à observer 
dans les opérations de mesure des constituants, 
de gáchage et de mise en place du béton. Appli- 
cation de peinture á base de ciment Portland 
sur des surfaces en béton. Spécificationsrelatives 
aux revétements et aux fondations de routes 
en béton. Spécifications pour les pierres recons- 
tituées. Conditions minima exigées des planchers 
constitués d'éléments préfabriqués en béton. 
Recommandations pour la construction de silos 
á grains en béton. Application de mortier par 
procédés pneumatiques. — E. 36054. 


B-1608. Comptes rendus de la Quinziéme 
Conference annuelle de technique routiere. (Pro- 
ceedings of the Fifteenth annual highway engi- 
neering Conference). University of Utah, Col- 
lege Engineering, Dept of Civil Engineering, 
Salt Lake City, Utah, U. S. A. (juil. 1954), 
Bull. Univ. Utah, vol. 45, n° 6 (Bull. n° 65, 
Utah Engineering Experim. Stn), 159 p., nombr. 
fig. — Outre differents mémoires sur des sujets 
financiers, cette publication groupe les confé- 
rences suivantes : Progrés réalisés depuis la 
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ÉDITÉ PAR LA DOCUMENTATION TECHNIQUE DU BATIMENT ET DES TR 
2479-11-55. Typ. FirmiN-Dipor et C'®, Mesnil (Eure). Dépôt legal : 4 trim. 1955, 


incalzire, ventilatie si conditionare. Color 
conventionale in planuri de executie). Comiss. 
Normalisat. Etat Roumain, Roum. (1% avr. 
1954), Normes gen. U 01 — STAS 1834-50. — 
E. 37124, 1 p. 


et l’adresse de l’öditeur et le prix de vente, les adhérents de l’Institut Technique 
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guerre dans l’étude des véhicules pour le trans- 
port des terres. L’entretien des tracteurs. L’é- 
tude de la construction des routes en vue des. 
besoins futurs. Nouveaux aspects de l'étude 
routiere. Utilisation de la tariére ä ailettes dans 
Pinvestigation du sous-sol d'un remblai. Sta- 
bilisation ä l’asphalte. Suggestions pour une 
méthode d'analyse du travail et d'étude du 
projet. Revétements caoutchouc-asphalte. Les 
installations de sécurité sur la route. Stabilisa- 
tion des sols au ciment. Méthodes actuelles d'é- 
tude et de construction. Caractéristiques et 
emploi de l’asphalte émulsionné. L’éclairage 
des grandes routes. Addition de caoutchoue 
aux revétements bitumineux. — E. 35888. 


B-1609. Progres dans la construction des- 
routes en béton (Forstchritte im Beton-strassen- 
bau). Edit. : Kirschbaum-Verlag, Bielefeld, All. 
(1954), 1 vol. (14,5 21 cm), Forschungsge- 
sellschaft F. d. Strassenwesen E. V., Schriften 
d. Arbeitsgruppe Betonstr. n° 5, 117 p., nombr. 
fig., ref. bibl. — Rapports présentés ä la réunicn 
de la Commission « Routes en béton » de la 
Societe allemande de Recherches routieres, ä 
Stuttgart, les 11-12 mars 1954. — Täches actuel- 
les de la Commission « Routes en béton ». — 
Résultats obtenus avec une fondation en beton 
pour revétement bitumineux dans la ville de: 
Stuttgart. Résultats et directives pour l’emploi 
de la fondation de béton pour les routes urbaines 
et rurales. Expériences d'utilisation de la fonda- 
tion de béton pour les routes rurales. Résultats 
des routes en béton. Etudes sur l’action des sels. 
fondants sur le béton et sur la protection des 
revétements de chaussée en béton. Influence du 
chlorure de calcium utilisé comme fondant sur 
le béton avec revétement et produits d'addi- 
tion. Généralités sur Putilisation et les essais. 
des produits entraíneurs d'air. Influence de 
Pentraínement d’air et des agrégats fins sur la 
résistance á la gelée du béton maigre. La répa- 
ration des dégáts des revétements de routes en 
béton. Les réparations locales d’anciennes 
routes en béton. Produits de calfeutrage des 
joints. Résultats des essais de circulation sur 
Pautoroute de Viernheim. Essais de charge de 
la section d’essais de Viernheim. Conclusions 
provisoires de la section d'essais en béton pré- 
contraint de Mergelstetten. Rapports sur les 
dalles d'essai en béton précontraint Ludwig 
Bauer, Wayss et Freytag, et Dyckerhoff et 
Widmann, installées sur la section d'essais de 
Mergelstetten. Intervention du Prof. Deininger 
sur ces rapports. — Sur les mesures exécutées 
lors de la construction des dalles de chaussées 
en béton précontraint de la section d'essais de 


Mergelstetten et les résultats provisoires. — 
E. 36673. 
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